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RÉSUMÉ
Le dimensionnement des éléments du système de reprise des charges gravitaires (SRCG)
est une partie critique de la conception parasismique des bâtiments multiétagés en béton
armé. Lors de récents événements majeurs tels que Northridge (1994), Haïti (2010) et
Christchurch (2011), des bâtiments se sont eﬀondrés avant même que le système de reprise
des charges sismiques (SRFS) ait atteint sa limite, puisqu'un ou plusieurs composants du
SRCG ont subi la rupture sous l'eﬀet des grandes déformations. De récentes recherches
ont montré que l'utilisation d'un simple modèle linéaire pour la détermination des eﬀorts
dans le SRCG peut mener à une importante sous-estimation des demandes dans certains
éléments. De ce fait, la norme CSA A23.3-14 exige maintenant de tenir compte du proﬁl
inélastique des déplacements et du mouvement de la fondation pour calculer les eﬀorts
dans le SRCG. Or, ces deux éléments sont complexes à mettre en oeuvre d'un point de
vue informatique et sont rarement considérés en pratique. Une méthode simpliﬁée est ainsi
proposée par la norme, mais elle demeure fastidieuse à exécuter. Beauchamp et al. (2017)
ont récemment proposé une alternative prometteuse.
Cette recherche a pour but de déterminer une méthode simple et complète pour calculer
les demandes sismiques dans les éléments qui ne font pas partie du SRFS en incluant le
mouvement des fondations. Basée sur la méthode proposée par Beauchamp et al. (2017),
cette étude compare diﬀérentes approches aﬁn de considérer le mouvement des fondations
sur un dépôt de sol linéaire, comme un simple ressort en rotation sous chaque noyau
ou un ensemble complet de ressorts et d'amortisseurs. Les ressorts et les amortisseurs
sont d'abord validés en modélisant l'interaction sol-structure (ISS) avec des éléments ﬁnis
volumiques. Ensuite, ces approches sont évaluées pour un bâtiment typique par plusieurs
analyses temporelles non-linéaires dans lesquelles l'ISS est modélisée par un ensemble
de ressorts et d'amortisseurs et les signaux sont sélectionnés par la méthode du spectre
conditionnel. Les analyses non-linéaires sont réalisées pour un sol variant de rigide à meuble
et l'eﬀet du niveau de ﬁssuration des étages en sous-sol est analysé. De plus, tous ces cas
sont utilisés pour valider la méthode simpliﬁée suggérée dans la norme CSA A23.3-14. Les
résultats des analyses montrent que les méthodes proposées sont eﬃcaces pour calculer les
demandes dans le SRCG en comparaison avec les analyses non-linéaires. Le mouvement des
fondations devrait être explicitement modélisé pour les sols de classe D ou plus ﬂexibles,
tandis qu'un niveau raisonnable de ﬁssuration de la structure en sous-sol devrait être
considéré pour obtenir des résultats conservateurs. Pour un sol très ﬂexible comme le sol
de classe E, le comportement du bâtiment est diﬃcilement représenté avec les méthodes
d'analyse linéaires, ainsi une analyse non-linéaire est requise.
Mots-clés : Béton armé, bâtiment multiétagé, système de reprise des charges gravitaires,
interaction sol-structure, conception parasismique, analyse temporelle non-linéaire, spectre
conditionnel
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CHAPITRE 1
INTRODUCTION
Dû au caractère dynamique des tremblements de terre, la conception des structures pour
résister à ceux-ci a toujours été un déﬁ de taille pour les ingénieurs. Les autres charges
auxquelles doivent résister les structures, comme la neige ou l'occupation par exemple,
peuvent être directement représentées comme un ensemble de forces agissant dans une ou
plusieurs directions. Dans le cas des tremblements de terre, c'est plutôt un mouvement, ou
une accélération, qui est imposé à la structure par le sol sur lequel elle repose. Ainsi, les
eﬀorts qui se développent dépendent de la réponse dynamique d'un système complexe qui
est composé de la structure elle-même, de ses fondations et du sol sous-jacent. La résolution
d'un tel système est très compliquée et demande un eﬀort de calcul considérable, c'est
pourquoi les ingénieurs se basent sur des méthodes simpliﬁées pour y arriver. Tout comme
le problème en soit, le domaine de la conception parasismique des structures est dynamique,
il est en constante évolution aﬁn de s'assurer que les méthodes utilisées demeurent précises
et accessibles aux ingénieurs de la pratique, mais surtout sécuritaires face aux nouvelles
connaissances acquises.
En Amérique du nord, les bâtiments en béton armé doivent être pourvus d'un système
de résistance aux forces sismiques (SRFS) qui doit être en mesure de résister à 100% des
eﬀorts sismiques [6, 19]. Le dimensionnement de ce système est bien connu dans la pratique
et peut être réalisé relativement simplement avec un seul modèle par éléments ﬁnis. Malgré
le fait que ce système puisse reprendre la totalité des eﬀorts induits par le séisme, le reste de
la structure, c'est-à-dire le système de reprise des charges gravitaires (SRCG), se déforment
sous l'eﬀet du mouvement des diaphragmes que forment les planchers. Le dimensionnement
de ces éléments déformés est beaucoup moins évident [5], mais il n'en demeure pas moins
important. En eﬀet, l'étude des dommages lors des plus récents tremblements de terre
a montré que la rupture des éléments du SRCG est l'une des principales causes menant
à l'eﬀondrement des bâtiments. Par exemple, durant le séisme de Northridge en 1994,
des éléments ne devant supporter que des charges gravitaires n'ont pas résisté causant
la ruine de certains bâtiments [42]. Des observations semblables ont aussi été faites suite
aux tremblements de terre de Haïti en 2010 [16] et de Christchurch en 2011 [26] pour ne
nommer que ceux-là.
1
2 CHAPITRE 1. INTRODUCTION
Au Canada, l'idéologie du CNBC et de la norme de dimensionnement des structures en bé-
ton est de s'assurer que les éléments du SRCG aient une capacité suﬃsante pour demeurer
dans le domaine élastique ou une ductilité suﬃsante pour résister aux charges gravitaires
dans leur état déformé [19, 22]. Bien que des dispositions à ce sujet existent depuis de
nombreuses années, l'application qui en était faite par les ingénieurs n'était parfois pas
sécuritaire. Le proﬁl inélastique des déplacements était négligé avec l'utilisation de mo-
dèles linéaires menant à une sous-estimation des eﬀorts sismiques, principalement dans les
colonnes gravitaires des bâtiments en béton armé avec des murs de refend [3]. En réponse
à ce problème, l'édition 2014 de la norme CSA A23.3 stipule que le proﬁl inélastique des
déplacements doit être considéré dans la détermination des eﬀorts sismiques du SRCG.
Or, pour y arriver, il faut théoriquement eﬀectuer une analyse non-linéaire qui est très ar-
due et qui nécessite des connaissances pointues en modélisation. De ce fait, une méthode
simpliﬁée, basée sur les travaux de Dezhdar [24], pour déterminer le proﬁl inélastique des
déplacements des bâtiments avec des murs simples ou des murs couplés est proposée dans
la norme. Cette méthode est conservatrice, mais elle est légèrement imprécise et fastidieuse
à exécuter. Plus récemment, une méthode plus directe et prometteuse, basée sur un seul
modèle linéaire du bâtiment complet, a été proposée par Beauchamp et al. [13].
Tout comme le proﬁl inélastique des déplacements, l'interaction du bâtiment avec le sol
est souvent négligé dans la pratique. L'aléa sismique au Canada et aux États-Unis a été
développé pour des structures qui reposent directement sur le socle rocheux [27]. Or, la
plupart des bâtiments ont des conditions d'emplacement particulières, ce qui peut occa-
sionner plusieurs problèmes. Par exemple, lors du tremblement de terre de Chi-chi en 1999,
plusieurs bâtiments ont eux-mêmes bien résisté, mais sont tombés en ruines puisque le sol
sous-jacent a perdu sa capacité portante [61]. D'autre part, lors du tremblement de terre
de Saguenay en 1988, des dommages plus importants ont été constatés aux bâtiments
reposant sur un sol mou par rapport à ceux assis directement sur le rocher, même s'ils
étaient plus éloignés de l'épicentre [54]. Dans les codes nord-américains, les eﬀets dyna-
miques du sol sont eﬀectivement considérés par des facteurs d'ampliﬁcation sur l'excitation
sismique, mais le mouvement du sol lui-même est rarement pris en compte. Cependant,
la considération de cet eﬀet pour les bâtiments en béton armé avec des murs de refend
permet généralement de diminuer les eﬀorts dans les murs, mais augmente les déplace-
ment et donc les déformations dans les éléments du système gravitaire [39]. Les nouvelles
exigences de l'édition 2014 de la norme CSA A23.3 vont aussi en ce sens, il est maintenant
explicitement requis de considérer le mouvement des fondations lors du calcul des eﬀorts
sismiques dans les éléments du SRCG [22].
3La méthode simpliﬁée proposée dans la cadre de la norme CSA A23.3-14 pour déterminer
les eﬀorts sismiques dans les éléments du SRCG comprend une extension aﬁn de considérer
le mouvement des fondations. L'approche proposée pour y arriver est très prescriptive et
bien qu'à priori conservatrice, sa précision n'a pas été validée en considérant explicitement
l'interaction sol-structure. Quant à elle, la méthode proposée par Beauchamp et al. [13],
qui est plus directe et prometteuse, se doit d'être améliorée aﬁn d'inclure le mouvement
des fondations d'une façon simple et eﬃcace.
Objectifs
L'objectif de cette recherche est donc d'évaluer l'inﬂuence de l'interaction sol-structure sur
la détermination des eﬀorts sismiques dans le système de reprise des charges gravitaires
d'un bâtiment typique en béton armé avec des murs de refend simples et/ou couplés, puis
d'améliorer la méthode de Beauchamp, Paultre et Léger [13] aﬁn de considérer cet eﬀet,
mais aussi de valider la méthode proposée par la norme CSA A23.3-14. Cette recherche veut
donc répondre à la question : Comment la méthode proposée par Beauchamp, Paultre et
Léger pour déterminer les eﬀorts sismiques dans le SRCG peut être eﬃcace et performante
en incluant le mouvement des fondations ?
Plus spéciﬁquement, voici les objectifs secondaires du projet :
 Comparer diﬀérentes méthodes de modélisation de l'interaction sol-structure et dé-
terminer une méthode performante et eﬃcace pour le projet.
 Sélectionner des accélérogrammes par la méthode du spectre conditionnel en vue de
chaque analyse temporelle non-linéaire.
 Eﬀectuer des analyses temporelles non-linéaires sur un bâtiment aﬁn de déﬁnir des
valeurs de référence des eﬀorts sismiques dans les éléments à l'étude.
 Déterminer les eﬀorts sismiques dans les éléments à l'étude par la méthode de Beau-
champ et al. [13] en incluant diﬀérentes approches aﬁn de considérer le mouvement
des fondations.
 Déterminer les eﬀorts selon la méthode proposée par la norme CSA A23.3-14.
 Comparer les résultats obtenus à partir de chaque méthode à ceux obtenus des
analyses temporelles non-linéaires.
La méthode de détermination des eﬀorts sismiques dans le SRCG proposée dans l'article
publié par Beauchamp et al. [13] est prometteuse. En eﬀet, celle-ci est rapide d'applica-
tion, ne nécessitant qu'un seul modèle linéaire et les résultats sont précis. Cette recherche
souhaite poursuivre le développement de cette méthode aﬁn d'y inclure le mouvement des
fondations et ainsi démontrer sa validité dans le cadre des exigences de la norme CSA
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A23.3-14. Une procédure claire sera donc disponible pour les ingénieurs de la pratique aﬁn
que ceux-ci disposent d'une méthode simple et eﬃcace en laquelle ils ont conﬁance. Ils
pourront ainsi être en mesure de faire la conception de bâtiments plus sécuritaires face
aux tremblements de terre.
Structure du document
Les résultats de cette recherche sont communiqués sous forme d'un article scientiﬁque, le
présent mémoire est donc de type  par articles . L'organisation de ce dernier va comme
suit :
Le document débute avec une revue de la littérature des principaux sujets qui seront traités
durant la recherche. Cette partie établit l'état de l'art par rapport au thème de la recherche,
mais permet aussi de mettre en place le cadre de référence des connaissances requises pour
mener à bien le projet. Le chapitre 2 décrit en détails les méthodes actuellement proposées
pour la détermination des eﬀorts sismiques dans le SRCG. Le chapitre 3 résume l'état des
principales connaissances par rapport à l'interaction sol-structure et sa modélisation. Le
chapitre 4 présente la base des analyses non-linéaires en mettant l'emphase sur le processus
de sélection des accélérogrammes par la méthode du spectre conditionnel et les analyses
temporelles.
Par la suite, le chapitre 5 présente les résultats de la recherche sous forme d'un article
scientiﬁque qui a été soumis à la revue Engineering Structures. L'article a été rédigé en
anglais pour les besoins de publication et est présenté comme tel dans le cadre de ce
mémoire.
Finalement, le chapitre 6 présente la conclusion dans laquelle on retrouve un résumé des
principaux résultats ainsi que les recommandations pour les travaux futurs.
CHAPITRE 2
DIMENSIONNEMENT PARASISMIQUE DU
SRCG
Le dimensionnement parasismique des éléments du système de reprise des charges gravi-
taires (SRCG) est une pratique connue depuis un certain temps et son importance a été
amplement constatée dans l'étude des événements passés [16, 26, 42]. L'apparition de dis-
positions relatives à ce sujet remontent à l'édition 1984 de la norme de dimensionnement
des structures en béton du Canada, la norme CSA A23.3 [12]. Les recommandations de
la norme canadienne se voulaient alors générales, stipulant que les éléments du SRCG de-
vaient être en mesure de résister aux grandes déformations induites par les séismes. Or, la
méthode utilisée par les ingénieurs de la pratique pour répondre à cette recommandation
a longtemps été erronée. En eﬀet, le proﬁl des déplacements du bâtiment était calculé
avec un modèle linéaire et les déformations inélastiques étaient ignorées. Ceci mène à une
sous-estimation des eﬀorts sismiques dans les colonnes gravitaires, principalement dans les
bâtiments en béton armé avec des murs de refend [3]. Il est eﬀectivement connu qu'une
grande partie de la demande en rotation des murs de refend se concentre sous forme in-
élastique sur une hauteur que l'on appelle zone de rotule plastique située à la base du mur
lorsqu'on utilise un dimensionnement à la capacité tel que recommandé par la norme CSA
A23.3 [52].
En réponse à cette problématique, des modiﬁcations ont été apportées à l'édition 2004 de
la norme CSA A23.3 lors de la mise à jour no. 3 en août 2009. Conséquemment, l'édition
2014 de la norme [22] contient aussi plusieurs modiﬁcations dont la plupart sont décrites
par Adebar et al. [5] et sont résumées dans les prochaines lignes. En accord avec le Code
national du bâtiment du Canada (CNBC) 2015 [19], l'intention de la norme est de s'as-
surer que les éléments du SRCG soumis à des déformations dues aux tremblements de
terre aient (1) une capacité suﬃsante pour demeurer dans le domaine élastique ou (2) une
ductilité suﬃsante pour soutenir les charges gravitaires dans leur état déformé. Pour ce
faire, le bâtiment doit être déplacé latéralement à la valeur du déplacement de dimension-
nement déterminée selon une analyse conforme aux exigences du CNBC. Les déplacements
se doivent d'inclure la torsion, incluant la torsion accidentelle, le proﬁl inélastique des dé-
placements du SRFS, les propriétés eﬀectives des sections ﬁssurées estimées par la borne
supérieure et le mouvement des fondations. De ce fait, la méthode de base proposée pour
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la détermination des eﬀorts sismiques dans le SRCG est une analyse non-linéaire. Une telle
méthode est cependant fastidieuse à exécuter et requiert des connaissances très avancées
en modélisation, ce qui fait qu'elle soit rarement utilisée en pratique [52].
Le déplacement de dimensionnement est ∆fRdRo où ∆f a été calculé à partir d'une ana-
lyse linéaire conforme aux recommandations du CNBC et qui considère la réduction des
propriétés des sections causée par la ﬁssuration. Il est alors possible de déterminer le proﬁl
des déplacements inélastiques par une analyse de type poussée progressive (en anglais pu-
shover) jusqu'à ∆fRdRo. Plusieurs analyses avec diﬀérentes distributions des forces sont
alors nécessaires puisque l'enveloppe des déplacements inter-étages résulte de plusieurs
modes du SRFS [17]. Une autre possibilité est d'eﬀectuer une analyse temporelle non-
linéaire qui consiste à soumettre numériquement le bâtiment à une série de tremblements
de terre compatibles avec l'aléa sismique au lieu de la construction. Il est alors possible de
déterminer directement les eﬀorts dans le SRCG en incluant ces éléments dans le modèle.
Cette méthode est cependant très diﬃcile à exécuter et nécessite une certaine interpréta-
tion des résultats. Le CNBC 2015 [19] et la norme CSA A23.3-14 [22] requièrent donc une
révision indépendante pour une telle analyse.
Étant donné la complexité de ces analyses, certaines alternatives sont proposées dans la
norme CSA A23.3-14 et plus encore dans les notes explicatives du Cement Association
of Canada's Concrete Design Handbook [17]. Au lieu d'eﬀectuer une analyse non-linéaire,
des facteurs de modiﬁcation des propriétés appropriés peuvent être assignés aux zones
de rotules plastiques pour déterminer le proﬁl inélastique des déplacements du SRFS. Par
contre, ces facteurs de modiﬁcation peuvent être diﬃciles à évaluer. Une méthode simpliﬁée
a aussi été introduite pour les bâtiments constitués de murs de refend ou de murs couplés.
Elle consiste à déterminer le proﬁl des déplacements à partir d'un graphe de l'enveloppe
des déplacements inter-étages qui est fonction du déplacement de dimensionnement en
tête du bâtiment. Cette méthode sera présentée plus en détails dans la prochaine section.
Finalement, une méthode simple a récemment été proposée par Beauchamp et al. [13].
Celle-ci est plus accessible et directe d'application pour les ingénieurs de la pratique et
sera décrite plus loin.
2.1 Méthode simpliﬁée de la norme CSA A23.3-14 [22]
2.1.1 Considération du proﬁl inélastique des déplacements
Au Canada, le SRFS de la plupart des bâtiments multiétagés est composé de murs simples
et/ou de murs couplés. Ainsi, pour ce type de bâtiment, l'article 21.11.2.2 de la norme
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CSA A23.3-14 propose une méthode de calcul simpliﬁée [22]. Celle-ci se base sur l'en-
veloppe des déplacements inter-étages présentée sur la ﬁgure 2.1a. La méthode consiste
d'abord à élaborer un modèle analytique du SRFS aﬁn de déterminer le déplacement de
dimensionnement ∆ qui correspond à ∆fRdRo au sommet du système gravitaire étudié.
À partir du glissement global ∆/hw, l'enveloppe de la ﬁgure 2.1a permet de déterminer le
déplacement inter-étages à chaque niveau. À partir de ce déplacement inter-étages, il est
possible de calculer les eﬀorts localement dans une colonne. La rigidité relative des noeuds
plancher-colonne est considérée à partir d'un facteur présenté sous forme d'abaque dans
les notes explicatives du Cement Association of Canada's Concrete Design Handbook [17].
Une autre possibilité est de calculer les eﬀorts dans le SRCG globalement en imposant le
proﬁl des déplacements à un deuxième modèle analytique du bâtiment qui comprend les
éléments du SRCG [5]. Par contre, un seul proﬁl des déplacements est rarement suﬃsant,
puisque le déplacement de dimensionnement en tête ∆ varie dû à la torsion.
Lorsque ces déplacements sont imposés dans un modèle linéaire, la capacité en ﬂexion des
éléments du SRCG peut être largement dépassée. Les articles 21.11.3.3.3 et 21.11.3.4.1 de
la norme CSA A23.3-14 proposent donc des règles particulières pour assurer la ductilité
des éléments en fonction du rapport entre le moment de ﬂexion calculé (Mf ) et le moment
résistant (Mr) des éléments [22]. Ces règles sont résumées dans les tableaux 2.1 et 2.2 à la
ﬁn de ce chapitre. Le moment résistant, qui sous-estime la résistance probable des éléments,
a été choisi aﬁn de tenir compte de l'incertitude dans les déplacements calculés [17].
(a) (b)
Figure 2.1 Enveloppe du déplacement inter-étages (a) pour la méthode sim-
pliﬁée proposée par la norme CSA A23.3-14, adapté de [22] et (b) incluant les
ajouts des notes explicatives, adapté de [17].
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La courbe montrée sur la ﬁgure 2.1a a principalement été développée par les recherches
de Dezhdar [24]. Des analyses temporelles non-linéaires ont été eﬀectuées sur 13 murs
de refend simples de 10 à 50 étages encastrés à la base avec des facteurs de ductilité
variés. Les murs ont été modélisés en éléments poteau-poutre verticaux dont les propriétés
inélastiques sont basées sur des relations moment-courbure trilinéaires. Pour chacun des
murs, plusieurs accélérogrammes ont été utilisés aﬁn de déterminer la valeur moyenne et
l'écart-type des paramètres recherchés. Des courbes correspondant aux valeurs moyennes
et aux moyennes plus un écart-type ont été développées à partir de la corrélation entre
le déplacement maximal au sommet et le déplacement inter-étages au sommet et à mi-
hauteur. La courbe retenue par la norme CSA A23.3-14 se trouve à être celle correspondant
aux valeurs moyennes. La valeur de 0,7 en abscisse à la base considère la rotation de la
base des murs lorsque la fondation est ﬂexible ou lorsque plusieurs étages souterrains sont
présents [24]. Des analyses sur un mur de 30 étages avec un ressort ayant uniquement une
rigidité rotationnelle ont été eﬀectuées. Quatre valeurs de rigidité passant de inﬁniment
rigide à très ﬂexible ont été analysées, montrant que la courbe proposée est conservatrice
pour cette gamme de rigidité [24]. Plusieurs impacts de la considération de l'interaction
sol-structure, qui seront décrits dans le chapitre 3, ont cependant été négligés.
Des recherches subséquentes ont montré que la méthode simpliﬁée n'était pas sécuritaire
pour les murs couplés [13]. Ceci a mené à l'élaboration d'autres courbes pour les murs
couplés et les ossatures en portiques tel que montré sur la ﬁgure 2.1b. Ces courbes sup-
plémentaires se trouvent dans les notes explicatives du Cement Association of Canada's
Concrete Design Handbook [17].
2.1.2 Considération du mouvement des fondations
L'édition 2014 de la norme CSA A23.3 distingue d'abord les fondations qui sont retenues
contre la rotation. Des exemples de ce type sont les fondations sur pieux ou la fondation
d'un mur de refend connecté par de multiples diaphragmes aux murs de fondation. Pour
ce groupe, il n'est pas requis de calculer le mouvement des fondations [22]. Par la suite, on
retrouve les fondations qui sont conçues selon le principe de design à la capacité et celles
qui ne le sont pas. Ces deux types de fondations sont respectivement désignés comme
 capacity-protected  (CP) et  not capacity-protected  (NCP). Étant donné le principe
de dimensionnement, le mouvement des fondations CP peut être évalué à partir du moment
de renversement. Pour ce faire, l'équation 2.1 a été introduite dans le corps de la norme
qui permet d'estimer la rotation de la fondation.
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Géréralement, lorsque la semelle est plus grande que les dimensions minimales requises
pour résister au moment, on peut évaluer la longueur de contraintes uniformes requise
pour résister aux charges selon as = `f − 2M/P et la valeur de la contrainte uniforme est
qs = P/(as · bf ) où M et P sont respectivement le moment de renversement et la charge
verticale appliquée sur la fondation [17]. L'équation 2.1 est une version simpliﬁée d'une
procédure qui a été proposée par Adebar [2] qui comprend une partie linéaire et une partie
non-linéaire de la rotation. Cette procédure est présentée dans les notes explicatives du
Cement Association of Canada's Concrete Design Handbook [17], elle donne généralement
de plus faibles rotations que l'équation simpliﬁée [4].
Pour tenir compte de la rotation des fondations dans le calcul du proﬁl des déplacements,
la norme CSA A23.3-14 suggère que la rotation, en radians, soit ajoutée à tous les niveaux
au ratio du déplacement inter-étages calculé avec un modèle encastré à la base [22]. Cette
procédure, qui est schématisée sur la ﬁgure 2.2, est une estimation conservatrice [4, 17].
Pour les fondations NCP, la rotation ne peut pas être calculée à partir d'un simple moment
de renversement, une analyse dynamique étant requise. Ainsi, étant donnée la diﬃculté
pour trouver cette rotation, la norme suggère que le ratio du déplacement inter-étages à
chaque niveau soit majoré du plus grand de (1) 50% du glissement global du bâtiment,
(2) de la rotation calculée avec l'équation 2.1 en prenant la capacité nominale en moment
du SRFS ou (3) d'un déplacement inter-étages de 0.5%.
θ
Figure 2.2 Mouvement des fondations dans le proﬁl des déplacements inter-
étages
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2.1.3 Applicabilité et eﬃcacité de la méthode
La méthode simpliﬁée de la norme CSA A23.3-14 aﬁn de déterminer les eﬀorts sismiques
dans les éléments du SRCG est très prescriptive, ce qui fait que son application est limitée à
des bâtiments relativement simples et réguliers. Les bâtiments conçus dans la pratique sont
rarement aussi simples et l'ajout d'une complexité rend l'application de la méthode plus
diﬃcile. Par exemple, le SRCG d'un bâtiment ayant plusieurs murs simples et couplés de
diﬀérentes hauteurs dans la même direction ne peut qu'être diﬃcilement conçu selon cette
méthode. Aussi, la méthode s'applique seulement pour les étages hors-terre des bâtiments,
elle ne permet pas de vériﬁer les éléments du SRCG qui se trouvent en sous-sol.
En plus de son applicabilité limitée, la méthode proposée est fastidieuse à appliquer. Bien
que la vériﬁcation sismique du SRCG peut parfois être réduite à quelques éléments cibles,
ce n'est pas toujours le cas. Ainsi, la méthode locale de calcul des eﬀorts peut s'avérer
excessivement longue en plus d'être légèrement imprécise due à l'utilisation d'un abaque.
Celle-ci ne permet pas non plus d'obtenir les eﬀorts dans les poutres ou les dalles des
planchers. Pour ce qui est de l'approche globale, elle requiert l'élaboration d'un deuxième
modèle analytique du bâtiment complet. De plus, la torsion inhérente à la plupart des
bâtiments implique l'imposition de plusieurs proﬁls des déplacements aﬁn d'obtenir les
eﬀorts critiques dans l'ensemble du SRCG.
2.2 Méthode de Beauchamp, Paultre et Léger
Beauchamp et al. [13] ont proposé une méthode de détermination des eﬀorts sismiques
dans le SRCG plus générale. La méthode se base sur un seul modèle linéaire du bâtiment
qui permet de faire l'analyse sismique à la fois du SRFS et du SRCG par la méthode
de superposition modale des réponses spectrales. Simplement, cette méthode consiste à
modéliser le bâtiment en entier et à réduire la rigidité des éléments ne faisant pas partie
du SRFS. Le facteur de réduction (Fsr) doit être suﬃsamment petit, de telle sorte que les
propriétés du SRCG n'aient plus d'impact sur la réponse du SRFS. Ce facteur peut, par
exemple, être entre 10−2 et 10−3 selon le cas. Ce modèle est alors désigné comme  Gravity
nearly null stiﬀness  (GNS). La réponse des éléments du SRCG pour chaque mode est
alors automatiquement combinée selon la méthode choisie telle que la combinaison quadra-
tique complète (CQC) ou autre. Ces eﬀorts, que l'on note FGNS, seront très faibles étant
donné le facteur de réduction qui a été appliqué. Les eﬀorts élastiques de dimensionnement
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dans l'élément, FSRCG, peuvent alors être obtenus en multipliant à l'inverse selon [13]
FSRCG = FGNS × 1
Fsr
× Vd
Ve
× RdRo
Ie
(2.2)
où le rapport Vd/Ve permet d'obtenir des eﬀorts de dimensionnement plus réalistes qui
tiennent compte de la ductilité et de la surcapacité. Par contre, puisque les eﬀorts dans le
SRCG sont induits par les déplacements de la structure, on doit, aﬁn d'être plus conforme à
la réalité, augmenter ceux-ci par le rapport RdRo/Ie tel que prescrit dans le CNBC [19]. On
note que les deux rapports précédents sont parfois égaux et peuvent s'annuler. Tout comme
pour la méthode simpliﬁée de la norme CSA A23.3-14 (voir section 2.1), les eﬀorts en
ﬂexion obtenus sont élastiques et peuvent grandement dépasser la capacité de la section. La
norme fournit alors des règles aﬁn d'assurer la ductilité selon le rapport entre le moment de
ﬂexion calculé dans le modèle linéaire (Mf ) et le moment résistant (Mr) des éléments [22].
Ces règles de dimensionnement sont présentées dans les tableaux 2.1 et 2.2.
2.2.1 Considération du proﬁl inélastique des déplacements
Telle que présentée, cette méthode ne tient pas compte du proﬁl inélastique des dépla-
cements. Or, l'étude de deux bâtiments de 12 étages avec le noyau centré ou excentré a
montré que la méthode oﬀrait une très bonne estimation par la borne inférieure des eﬀorts
en comparaison avec la moyenne des résultats obtenus de plusieurs analyses temporelles
non-linéaires [13]. Lorsque le SRFS est un système dont le comportement est bien connu,
il est possible de réduire sa rigidité dans la zone de rotule plastique aﬁn de simuler la rota-
tion inélastique. Cette méthode augmente légèrement les eﬀorts qui sont alors très près de
la moyenne ou une bonne estimation par la borne supérieure selon le cas [13]. Par contre,
ce facteur de réduction de la rigidité peut être diﬃcle à évaluer. Beauchamp et al. [13] ont
utilisé une valeur de Eeff = 0.35Ec qui a été obtenue en calibrant les résultats à la base
d'une colonne du rez-de-chaussée aux analyses non-linéaires. Dezhdar [24] propose plutôt
une valeur de Eeff = 0.18Ec, mais appliquée sur approximativement la moitié de la zone
de rotule plastique.
2.2.2 Considération du mouvement des fondations
Telle que présentée, la méthode de Beauchamp, Paultre et Léger ne permet pas de consi-
dérer le mouvement des fondations. L'ampliﬁcation dynamique des ondes sismiques est
eﬀectivement considérée en ajustant le spectre de dimensionnement selon le type de sol.
Par contre, tel que discuté, la ﬂexibilité de la fondation augmente généralement les dé-
placements dans la structure, ce qui pourrait augmenter les eﬀorts induits dans le SRCG.
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Il est donc nécessaire d'évaluer l'impact de la ﬂexibilité de la fondation sur le SRCG et
améliorer la méthode aﬁn de pouvoir tenir compte de cet eﬀet.
2.2.3 Applicabilité et eﬃcacité de la méthode
La méthode proposée dans l'article de Beauchamp et al. [13] est beaucoup plus générale et
oﬀre plus de ﬂexibilité aux ingénieurs. En eﬀet, puisque les eﬀorts sont obtenus directement
du modèle analytique, la géométrie ou le type de SRFS ne sont pas limités. De plus, la
méthode est rapide d'application et permet d'obtenir directement les eﬀorts dans tous les
éléments, y compris les poutres ou les dalles et, à priori, les colonnes en sous-sol. Celle-ci
est donc très prometteuse, mais des recherches supplémentaires doivent être menées pour
y inclure le mouvement des fondations.
Tableau 2.1 Exigences pour le dimensionnement des colonnes et des murs
selon la demande sismique élastique en moment, adapté de CSA A23.3-14 [22].
Type de colonne ou mur requis
Compression axiale
Ps ≤ 0, 2f ′cAg Ps ≥ 0, 4f ′cAg
Colonnes ductiles, clauses 21.3.2.2, 21.3.2.5,
21.3.2.6 et 21.3.2.7.
5, 0Mr 3, 0Mr
Colonnes modérément ductiles, clauses
21.4.2.2, 21.4.4 sauf 21.4.4.2 et 21.4.5.
3, 0Mr 2, 0Mr
Colonnes avec des cadres selon la clause 7.6.5
et les limitations des dimensions de la clause
21.4.2.2.
2, 0Mr 1, 5Mr
Autres colonnes ou murs avec des cadres tel
qu'un élément en compression selon la clause
7.6.5 sur toute la hauteur.
1, 5Mr 1, 0Mr
Murs en ﬂexion selon l'axe fort ayant deux
rangs d'armature et l'armature concentrée se-
lon la clause 21.6.3.7.4.
1, 2Mr 0, 8Mr
Murs en ﬂexion selon l'axe fort ou faible ayant
deux rangs d'armature.
1, 0Mr 0, 7Mr
Murs en ﬂexion selon l'axe fort ou faible ayant
un rang d'armature.
0, 7Mr 0, 5Mr
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Tableau 2.2 Exigences pour le dimensionnement des poutres selon la demande
sismique élastique en moment, adapté de CSA A23.3-14 [22].
Demande en moment (Mf) Exigences pour le dimensionnement
Mf < 1, 0Mr Aucune exigence additionnelle.
1, 0Mr ≤Mf < 2, 0Mr Ductilité limitée, clause 21.11.3.4.2.
2, 0Mr ≤Mf < 3, 0Mr Modérément ductile, clause 21.11.3.4.3.
3, 0Mr ≤Mf < 5, 0Mr Ductile, clause 21.11.3.4.4.
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CHAPITRE 3
INTERACTION SOL-STRUCTURE
La plupart des grands bâtiments possèdent plusieurs étages sous le niveau du sol dont
l'utilisation est souvent diﬀérente des étages supérieurs, comme un stationnement par
exemple. Le plan de ces étages diﬀère généralement de celui de la structure hors terre en
ayant des dimensions beaucoup plus grandes. Ces niveaux en sous-sol sont donc entourés
de grands murs de fondation qui sont très rigides dans leur plan. Dans un système de
murs structuraux, les eﬀorts latéraux sont transmis à ces murs de fondation sous le niveau
du sol par les diaphragmes que forment les planchers. Selon la rigidité des diaphragmes,
leur eﬀet est parfois d'inverser le signe de l'eﬀort tranchant dans les murs structuraux
en sous-sol [52]. Une modélisation adéquate des étages en sous-sol ainsi que des murs de
fondation et des semelles est donc requise aﬁn de dimensionner les éléments structuraux
sous le niveau du sol.
Tous les éléments constituant la fondation de la structure sont entourés ou reposent sur le
sol en place. Une question se pose dès lors sur l'impact des propriétés du sol sur la réponse
de la fondation et de la structure. Ce phénomène a fait l'objet de nombreuses recherches qui
remontent jusqu'à la première moitié du xxe siècle [39]. Il est désigné de nos jours comme
l'interaction sol-fondation-structure, ou plus simplement l'interaction sol-structure (ISS).
L'ISS a trois eﬀets principaux sur le dimensionnement des structures. En premier lieu,
l'inertie et la ﬂexibilité de la fondation et du sol modiﬁent les propriétés dynamiques du
système complet. La période fondamentale du système se trouve à être allongée et les
modes de vibration propres sont modiﬁés pour tenir compte du mouvement de la fonda-
tion. Également, la déformation cyclique du sol entraîne un amortissement hystérétique
supplémentaire [27]. En deuxième lieu, les eﬀets cinématiques de l'ISS modiﬁent les ondes
sismiques en champ libre en un signal diﬀérent à la base de la fondation [52]. Le dépôt
de sol modiﬁe aussi le contenu fréquentiel du signal en augmentant l'énergie de ce dernier
autour de la période fondamentale du dépôt et en atténuant les hautes fréquences. De ce
fait, on observe une ampliﬁcation ou atténuation de l'accélération spectrale dépendant de
la période, mais aussi de l'intensité de signal [27]. Finalement, la déformation du sol et
de la fondation peut engendrer des déplacements et des eﬀorts supplémentaires dans la
structure [45]. Le premier et le troisième eﬀet peuvent être regroupés dans ce qu'on ap-
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pelle l'interaction inertielle, tandis que le deuxième se déﬁnit plutôt comme l'interaction
cinématique.
La considération de l'ISS dans une analyse structurale n'aura pas toujours d'impacts im-
portants sur les résultats. Une mesure de l'importance de l'ISS peut être reliée à l'inter-
action inertielle. Le rapport du NEHRP Consultants Joint Venture [45] démontre que le
seul paramètre le plus signiﬁcatif de cette mesure est le ratio de la rigidité de la structure
à celle du sol (αISS), qui se calcule selon
αISS =
hCM
VsT
(3.1)
où Vs est la vitesse de propagation des ondes de cisaillement dans le sol, T est la pé-
riode fondamentale pour des conditions d'encastrement à la base et hCM est pris comme
étant la hauteur du centre de masse équivalent du premier mode de vibration. Cette hau-
teur peut être évaluée à 2/3 de la hauteur totale du bâtiment [45]. La norme américaine
ASCE/SEI 7-16 déﬁnit cette valeur à 0,7 fois la hauteur totale [6]. Si la valeur de αISS
est inférieure à 0,1, l'interaction inertielle de l'ISS est généralement négligeable. De faibles
valeurs sont typiquement obtenues pour des bâtiments ﬂexibles reposant sur un sol de
bonne qualité [45].
(a) (b)
Figure 3.1 Modèles numériques les plus utilisés en pratique.
Actuellement, le CNBC 2015 et la norme CSA A23.3-14 contiennent certaines dispositions
aﬁn de considérer les eﬀets de l'ISS, mais il n'est pas explicitement exigé d'en faire l'analyse
complète. Au niveau des charges, le CNBC propose des facteurs dépendant de l'intensité du
chargement (PGA), aﬁn de tenir compte de l'ampliﬁcation ou de l'atténuation du signal par
3.1. MÉTHODE DIRECTE PAR ÉLÉMENTS FINIS 17
le sol. Au niveau de la structure sous le niveau du sol, l'édition 2014 de la norme CSA A23.3
recommande d'eﬀectuer une analyse qui considère les limites supérieures et inférieures de
la rigidité des éléments en sous-sol aﬁn de déterminer une enveloppe conservatrice des
eﬀorts [22]. Au niveau des fondations, le CNBC 2015 en déﬁnit plusieurs types. Selon
le type de fondations et les propriétés du sol sous-jacent, des méthodes simpliﬁées sont
proposées par la norme CSA A23.3-14 aﬁn de calculer le mouvement et la rotation des
fondations [4] (voir section 2.1.2). La norme américaine ASCE/SEI 7-16 contient quant à
elle un chapitre dédié à l'ISS. Des équations permettant de calculer l'impact équivalent de
l'interaction inertielle sont données et il est permis de réduire le moment de renversement
à l'interface sol-fondation d'un maximum de 10% [6].
Ainsi, il est très rare que le sol soit explicitement modélisé par les ingénieurs de la pra-
tique au Canada. Les modèles d'analyse les plus couramment utilisés sont montrés sur
la ﬁgure 3.1 [62]. Dans tous les cas, l'interaction cinématique est ignorée et le signal en
champ libre est utilisé. De plus, ces modèles sont tous encastrés à la base et ne consi-
dèrent pas la ﬂexibilité du sol. Aﬁn de modéliser correctement l'ISS et de déterminer ses
impacts, deux méthodes sont principalement décrites dans la littérature [27, 39, 45, 62].
La première approche est dite la méthode directe dont un exemple conceptuel est montré
à la ﬁgure 3.2. La deuxième approche est appelée méthode de la sous-structure, celle-ci est
montrée à la ﬁgure 3.4. Une description des caractéristiques et de la mise en ÷uvre de ces
deux méthodes est présentée dans les prochaines sections.
3.1 Méthode directe par éléments ﬁnis
La méthode directe consiste en une modélisation complète du système sol-fondation-
structure. Elle nécessite la modélisation du sol sous forme d'un large dépôt discrétisé
en petits éléments ayant les propriétés appropriées. Ainsi, la réponse dynamique complète
du système est directement obtenue [27]. Cette méthode est certainement la plus précise
pour résoudre le problème de l'ISS. Elle est, cependant, diﬃcile à mettre en ÷uvre d'un
point de vu informatique et nécessite un temps de calcul relativement long, ce qui explique
qu'elle soit rarement utilisée en pratique [39, 62].
On fait face à plusieurs déﬁs lorsque vient le temps de faire une analyse temporelle d'une
structure en incluant l'ISS par la méthode directe :
(1) Il faut porter une attention particulière aux propriétés des éléments représentant le sol.
Une modélisation adéquate de la propagation des ondes est importante, une représentation
linéaire équivalente des propriétés du sol est souvent utilisée pour y arriver [45].
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Figure 3.2 Modélisation numérique de l'ISS selon la méthode directe.
(2) Il faut déﬁnir les conditions frontières du dépôt de sol. Dans une étude portant sur
les réacteurs nucléaires, Ghosh et Wilson [30] suggèrent que la distance du centre de la
structure à la frontière du dépôt de sol et que la profondeur de celui-ci soient respectivement
de 1,5 à 2,0 fois et 1,0 à 1,5 fois la largeur du réacteur. Ces dimensions sont choisies aﬁn que
les conditions frontières du dépôt n'aﬀectent pas le comportement de la structure et que
des conditions en champ libre existent pour des points éloignés de la structure. Lysmer et
Kuhlemeyer [37] et Wilson [63] montrent que l'utilisation de conditions frontières radiatives
qui ne reﬂètent pas les ondes permet de diminuer les dimensions du dépôt de sol sans
aﬀecter les résultats. Ces conditions frontières prennent la forme d'amortisseurs visqueux
à l'extrémité du dépôt dont la valeur par unité de surface est Vsρs. Paultre et Lavoie [53]
propose eﬀectivement que le dépôt de sol soit approximativement 3 fois la largeur du
bâtiment avec des conditions frontières radiatives.
(3) Tel qu'expliqué précédemment, les ondes sismiques sont modiﬁées par la masse et la
rigidité du sol ainsi que par l'interaction avec la structure et sa fondation. Cependant,
les signaux que l'on peut obtenir sont tous en champ libre. Il faut donc les modiﬁer aﬁn
de pouvoir les appliquer en profondeur ou utiliser un mécanisme alternatif d'entrée du
signal [52].
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3.1.1 Entrée du signal sismique dans le modèle
La technique d'entrée du signal sismique dans le modèle est un problème très complexe
pour lequel aucune solution unique n'a été trouvée. Léger et Boughoufalah [35] ont étudié
et comparé les résultats de quatre approches pour le système sol-structure d'un barrage
poids. Ces approches et leurs conclusions sont décrites dans les paragraphes qui suivent.
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Figure 3.3 Mécanisme d'entrée du signal (a) à la base rigide et (b) en surface
tiré de [35].
Entrée à la base rigide (A)
Cette méthode, la plus simple, consiste à entrer le signal de l'historique de l'accélération
en champ libre (u¨g) sous le dépôt de sol à l'encastrement au rocher tel que montré sur
la ﬁgure 3.3a. Le signal se propage alors dans les couches de sol vers la structure. Selon
le mécanisme de propagation des ondes, le signal qui atteint l'interface sol-fondation est
diﬀé nt de u¨g.
Dépôt de sol à masse nulle (B)
Le mécanisme d'entrée du signal est le même que pour la méthode précédente. Par contre,
la masse du dépôt de sol est déﬁnie comme étant nulle. De cette manière, les ondes ne
subissent pas de modiﬁcations par la propagation dans le sol. L'utilisation de u¨g à la base
est donc justiﬁable. Les éléments constituant le dépôt de sol ne sont alors considérés que
pour leur ﬂexibilité et leur inertie est négligée. Cette méthode est aussi proposée pour la
modélisation de l'ISS avec les logiciels commerciaux par Wilson [63].
Déconvolution du signal en champ libre (C)
Une excitation plus réaliste de la structure peut être obtenue en calculant un signal de
l'historique de l'accélération en profondeur (u¨bf ) qui pourrait avoir causé le signal u¨g enre-
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gistré en surface. Ce procédé se nomme la déconvolution. Plusieurs logiciels existent pour
résoudre ce problème mathématique complexe tels que SHAKE [47] ou DEEPSOIL [33].
L'utilistion de ces logiciels est souvent fastidieuse et les résultats obtenus sont très sensibles
aux paramètres entrés tels que le module de cisaillement et le taux d'amortissement [60]
puisque le problème de propagation des ondes est résolu à partir de ces paramètres [33].
D'autre part, il est possible d'eﬀectuer la déconvolution en résolvant le problème de pro-
pagation des ondes directement dans le modèle par éléments ﬁnis qui sera utilisé, limitant
ainsi les risques d'erreur.
Une méthode pour eﬀectuer la déconvolution consiste à appliquer le signal en champ libre
sous le dépôt de sol et à enregistrer l'accélération causée par celui-ci en surface directement
dans le modèle par éléments ﬁnis. Des facteurs de correction sont ensuite déterminés en
comparant le signal obtenu au signal visé dans le domaine fréquentiel et sont appliqués au
signal original. Cette procédure est dérivée des formulations mathématiques de Reimer [55]
par lesquelles on peut montrer l'exactitude de la procédure pour un système complètement
linéaire. La procédure est généralement itérative jusqu'à l'obtention de résultats satisfai-
sants. Sooch et Bagchi [60] ont proposé une amélioration de la procédure précédente. Les
facteurs de correction sont calculés en comparant les spectres de réponse des signaux plu-
tôt que les spectres de Fourier eux-mêmes. De la même façon, cette procédure est eﬀectuée
de façon itérative.
Entrée en surface (D)
Un autre mécanisme consiste à entrer le signal en champ libre u¨g à la surface. Pour ce
faire, le signal de l'historique de l'accélération est imposé aux joints de l'interface sol-
structure tel que montré sur la ﬁgure 3.3b. Cette méthode introduit cependant quelques
problèmes quant à l'application avec les logiciels de modélisation. En eﬀet, l'entrée d'un
signal en surface implique une modiﬁcation des équations du mouvement qui résulte en
l'élimination des degrés de liberté de masse de la fondation sur lesquels est appliquée
la charge sismique [63]. Certains logiciels permettent d'identiﬁer correctement les masses
de la fondation, mais il est important d'être prudent. Bref, cette méthode peut être vue
comme une amélioration de l'approche B en modiﬁant les équations du mouvement plutôt
qu'en éliminant directement la masse du sol [35].
Toutes les approches présentées précédemment ont été étudiées pour un système barrage-
fondation qui n'a qu'une seule interface sol-structure à la surface. Dans l'analyse des bâti-
ments multiétagés, les niveaux souterrains doivent être considérés et peuvent modiﬁer la
mise en ÷uvre des mécanismes d'entrée du signal. Néanmoins, Léger et Boughoufalah [35]
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ont montré que l'approche A cause d'importantes ampliﬁcations et ne peut être utilisée.
Les approches C et D sont quant à elles les plus précises et donnent des résultats similaires.
L'approche C est plus fastidieuse à mettre en ÷uvre, mais semble être la plus prometteuse
puisque l'application de l'approche D à un bâtiment avec des niveaux souterrains propose
des diﬃcultés supplémentaires. L'approche B donne quant à elle des résultats raisonnables
compte-tenu de sa simplicité. Son utilisation est recommandée dans la pratique si les carac-
téristiques de dissipation de l'énergie du sol sont bien modélisées. Puisqu'aucune approche
n'est spécialement recommandée par rapport aux autres, les approches B, C et D sont
toutes utilisées et comparées dans le cadre de cette étude.
3.2 Méthode de la sous-structure
La méthode de la sous-structure est une approche équivalente qui permet d'analyser le
problème de l'ISS. Théoriquement, cette méthode sépare le problème en deux parties
distinctes, qui sont combinées pour donner la solution complète [27]. La première partie
consiste en l'évaluation du signal en champ libre ou du signal à la base de la fondation sans
considérer la présence de la structure. En pratique, cette partie n'est souvent pas nécessaire,
puisque les signaux en surface sont directement disponibles. Ensuite, les propriétés du sol
sont modélisées par une série de ressorts et d'amortisseurs équivalents qui sont connectés
à la fondation de la structure tel que montré sur la ﬁgure 3.4. Le signal peut alors être
appliqué selon diﬀérents mécanismes au modèle équivalent. Étant donné la superposition
inhérente à cette méthode, les propriétés du sol et de la structure doivent demeurer dans
le domaine linéaire. Dans la pratique, une linéarité équivalente est souvent considérée pour
respecter ce critère [45].
Figure 3.4 Modélisation numérique de l'ISS selon la méthode de la sous-
structure.
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7-4 7: Example Applications GCR 12-917-21 
The Sherman Oaks building foundation consists of grade beams and friction pile 
foundations on alluvial sediments.  The building was shaken strongly by the 1994 
Northridge earthquake and less-strongly by other, more distant events.  The Walnut 
Creek building foundation consists of a shallow concrete mat foundation below the 
shear wall core, and a combination of spread footings and belled caissons with 
shallow embedment, resting on weathered shale bedrock, below the perimeter 
moment frames.  The Walnut Creek building was shaken by the 1989 Loma Prieta 
earthquake and other smaller events.  
No single building was found to meet all of the selection criteria.  The Sherman Oaks 
building satisfied criteria (1) and (3) above, while the Walnut Creek building satisfied 
criteria (2), (3), and (4) above.   
7.1.3 Modeling Approaches 
Modeling approaches considered in the example applications are shown in Figure 
7-2.  They are based on the approaches implemented in typical engineering practice, 
as described in Chapter 6.  They include the Baseline Model (designated MB), and 
various simplified idealizations of the soil-foundation interface, designated Model 1, 
Model 2, Model 3, and Model 4. 
 
Figure 7-2  Modeling approaches considered in example applications.  
 Baseline Model (MB).  A baseline model (designated MB) is a three-
dimensional model of the building, foundation, and soil-foundation interface.  
Baseline models are not intended to be the most accurate models that could be 
developed (a direct SSI analysis in a finite element platform could provide 
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Creek building foundati  consists of  shallow concrete mat foundation below the 
she r wall core, nd a combination of spread footings and belled cai sons with 
shallow mb dment, resti g on w athered shale bedrock, below the p rimeter 
moment frames. The Walnut Creek building was shaken by the 1989 Loma Prieta 
earthqu ke and other smaller events.  
No single building was found to meet all of th  selection criteria. T  Sherman Oaks 
building satisfied criteria (1) and (3) above, while the Walnut Creek building satisfied 
criteria 2 (3), and (4) above.   
7.1.3 Mod ling Appro ches 
Modeling a aches consi ered in the example applications are shown in Figure 
7-2.  They are based on the approaches implemented in typical engineering practice, 
as described in Chapter 6.  They include the Baseline Mo l (designated MB), and 
various simplified idealizati ns of the s il-foundation interface, designated Model 1, 
Model 2, Model 3, and Model 4. 
 
Figure 7-2  Modeling approaches consi ered in example applications.  
 Baseline Model (MB).  A baseline mo l (designated MB) is a three-
dime sional model of the building, foundation, and s il-foundation interface.  
Baseline models are ot intended to be the most accurate models that could be 
dev lope  (a direct SSI analysis in a finite elemen  platform could provide 
(d)
Figure 3.5 Techniques de modélisation par la méthode de la sous-structure
tiré de [45].
Il existe plusieurs façons pour modéliser l'ISS selon la méthode de la sous-structure. Quatre
techniques sont présentées à la ﬁgure 4.1. Celles-ci ont été comparées dans un rapport
préparé par le National Earthquake Hazards Reduction Program (NEHRP) [45]. Le modèle
de base (ﬁgure 3.5a) présente la modélisation qui devrait être la plus précise. Dans celui-
ci, la variation du signal avec la profondeur est considérée et tous les degrés de liberté
sont modélisés. Celui-ci a été calibré en fonction des données d'un bâtiment instrumenté.
Les autres modèles ont donc été comparés à ce dernier aﬁn d'en évaluer la précision. La
deuxième technique (ﬁgure 3.5b) ignore en fait les eﬀets de l'ISS, mais elle est très utilisée
en pratique et des résultats relativement satisfaisants expliquent la pertinence de l'inclure
dans la présente discussion. Les deux dernières techniques peuvent être bien comprises par
l'inspection des ﬁgures 3.5c et 3.5d, en comprenant que le signal en champ libre est noté
ug et que uFIM représente le signal au niveau de la fondation (en anglais Foundation Input
Motion, FIM). Le signal au niveau de la fondation (uFIM) ne correspond pas exactement
à u¨bf obtenu de la déconvolution qui a été présenté précédemment. Dans ce cas, uFIM
correspond au signal qui serait attendu au niveau de la base de la fondation si celle-ci
n'avait pas de masse et que la structure était absente. Une procédure aﬁn de calculer ce
signal est proposée dans le rapport du NEHRP Consultants Joint Venture [45] et dans
Stewart et Tileylioglu [62].
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Le modèle dont les résultats se rapprochent le plus du modèle de base est celui montré
sur la ﬁgure 3.5d, que l'on peut nommer l'approche du bassin rigide. L'utilisation de uFIM
a peu d'impact pour la structure hors terre, tandis que des diﬀérences sont observables
pour les niveaux en sous-sol. Le modèle 3.5c donne de mauvais résultats et son utilisation
devrait être évitée. Le modèle 3.5b est la deuxième meilleure option. Les déplacements
s'accordent bien avec le modèle de base, mais des diﬀérences plus marquantes sont obser-
vables pour la distribution de l'eﬀort tranchant, surtout dans les niveaux souterrains [45].
Dans ce rapport, le mouvement du tremblement de terre est simulé par l'historique des
déplacements contrairement à l'approche plus classique par l'historique de l'accélération.
Cette approche alternative requiert une prudence supplémentaire. En eﬀet, l'utilisation
de l'historique des déplacements modiﬁe la formulation mathématique du problème. La
résolution des équations du mouvement par le logiciel est alors plus complexe et les risques
d'erreur augmentent grandement [63].
L'approche par la méthode de la sous-structure nécessite le calcul des propriétés équiva-
lentes du sol à assigner aux ressorts et aux amortisseurs. Les amortisseurs doivent considé-
rer deux sources d'amortissement. La première est l'amortissement hystérétique causé par
la réponse inélastique du sol. La deuxième est l'amortissement par radiation de l'énergie
sous forme d'ondes de contraintes [27]. Les propriétés dynamiques du sol, qui sont plus
couramment appelées fonctions d'impédance, dépendent de la géométrie de la fondation
(forme, dimensions, profondeur), de la nature du sol, mais aussi des fréquences d'excitation
[29]. La détermination de ces fonctions d'impédance représente un déﬁ de taille. De ce fait,
des équations pour des cas simples reposant sur un sol semi-inﬁni homogène (en anglais
homogeneous half-space) sont proposées dans Pais et Kausel [50], Gazetas [29] et Mylo-
nakis et al. [43], dont la plupart sont résumées dans le rapport du NEHRP Consultants
Joint Venture [45].
Étant donné son caractère relativement simple, la méthode de la sous-structure est la plus
utilisée en pratique pour l'analyse de l'ISS. Wilson [63] croit que la sélection appropriée
d'accélérogrammes en champ libre dépendant de l'emplacement et l'utilisation de ressorts
sans masse sont les seuls éléments nécessaires pour bien modéliser l'ISS dans une analyse
sismique pour la plupart des systèmes structuraux. Cependant, une attention particulière
doit être portée dans l'utilisation de cette méthode à la base d'une structure complète.
Par exemple, les forces sismiques équivalentes ne doivent pas être appliquées aux masses
de la fondation [27, 63].
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CHAPITRE 4
ANALYSES NON-LINÉAIRES
Lors d'un tremblement de terre de forte intensité, les structures en béton armée sont géné-
ralement conçues pour se déformer dans le domaine inélastique. Par contre, la conception
de ces structures est, la plupart du temps, réalisée à l'aide d'analyses linéaires. Aﬁn de
considérer le comportement non-linéaire attendu, plusieurs codes se basent sur des facteurs
de modiﬁcation tels que les facteurs Rd et Ro du CNBC [6, 19]. Or, une telle méthode
demeure une approximation. Bien qu'elle soit eﬃcace aﬁn de dimensionner les structures
de façon sécuritaire, elle ne permet pas de cerner le comportement réel durant le séisme.
De nos jours, la méthode la plus précise aﬁn de simuler numériquement le comportement
des bâtiments sous l'eﬀet d'un tremblement de terre est l'analyse temporelle non-linéaire,
ou en anglais Nonlinear Time History Analysis (NLTHA) [27, 63]. Cette méthode consiste
à soumettre numériquement la structure à un séisme, c'est-à-dire d'y imposer pas-à-pas
l'historique de l'accélération ou du déplacement du tremblement de terre. Aﬁn de simuler
le comportement inélastique du bâtiment, des lois de comportement non-linéaires doivent
être assignées à certains matériaux ou éléments. De ce fait, la rigidité des éléments est
recalculée en fonction de leur état à chaque incrément de temps, ce qui rend l'utilisation
des méthodes de résolution basées sur la superposition non applicables. Ainsi, les analyses
temporelles non-linéaires sont généralement résolues par des algorithmes basés sur l'inté-
gration directe des équations du mouvement telles que les méthodes de Newmark ou la
méthode HHT (Hilbert-Hughes-Taylor). Puisque la période naturelle du système change
au cours de l'analyse, les méthodes inconditionnellement stables comme la méthode de
Newmark avec accélération moyenne sont souvent préférées [51]. Pour des systèmes avec
peu d'éléments non-linéaires qui peuvent être concentrés sous forme de liens, Wilson [63] a
développé une méthode beaucoup plus rapide basée sur l'analyse modale qui est désignée
comme la Fast Nonlinear Analysis (FNA).
Étant donnée la complexité des analyses temporelles non-linéaires, seulement les logiciels
spécialisés oﬀrent cette option. SAP2000 [21] oﬀre de façon limitée la possibilité de dé-
ﬁnir des lois de comportement non-linéaires des matériaux. D'un autre côté, le logiciel
OpenSees [48] oﬀre une large gamme de possibilité quant aux analyses non-linéaires, mais
son utilisation est plus ardue. Néanmoins, ce logiciel est très utilisé dans le milieu de la
recherche et son eﬃcacité a été maintes fois démontrée. Le logiciel SeismoStruct [58], qui
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est gratuit en version étudiante, oﬀre quant à lui une interface facile à utiliser ainsi que
plusieurs lois de comportement non-linéaires des matériaux prédéﬁnies. Il a été vériﬁé avec
de nombreux exemples expérimentaux et donne de très bons résultats [57]. Ce logiciel a
notamment été utilisé par Beauchamp et al. [13] et sera utilisé dans le cadre de cette
maîtrise.
4.1 Modélisation
4.1.1 Modélisation des murs
Il existe globalement trois méthodes aﬁn de modéliser le comportement non-linéaire des
murs de refend en béton armé [24]. La première méthode est l'approche par éléments ﬁnis
qui est montrée à la ﬁgure 4.1c. Cette méthode consiste à discrétiser le mur en petits
éléments volumiques auxquels sont assignées des lois de comportement et d'interaction.
La complexité de mise en oeuvre de cette méthode et l'eﬀort de calcul considérable font
qu'elle n'est pas utilisable dans le cadre du présent projet [7].
(a) (b) (c)
Figure 4.1 Techniques de modélisation non-linéaire des murs de refend
La deuxième méthode est l'approche à plasticité concentrée basée sur des relations hysté-
rétiques moment-courbure montrée sur la ﬁgure 4.1a. Cette approche consiste à déterminer
la relation moment-courbure qui représente le comportement attendu du mur en un point
et à y assigner cette relation sous forme de lien non-linéaire. Cette méthode permet eﬀecti-
vement à l'utilisateur d'avoir un bon contrôle sur les paramètres du modèle, par contre la
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relation moment-courbure d'un mur en béton armé dépend de la charge axiale sur celui-ci.
De ce fait, cette méthode ne peut être utilisée dans le cas des murs couplés pour lesquels
la charge axiale varie beaucoup durant l'analyse [7].
La troisième méthode est le modèle par éléments ﬁbres montré à la ﬁgure 4.1b. Ce modèle
consiste à discrétiser des sections logitudinales du mur en ﬁbres auxquelles une loi de
comportement unidirectionnelle est assignée. Les modèles par éléments ﬁbres se basent
sur l'hypothèse de Navier-Bernouilli selon laquelle les surfaces planes restent planes, ainsi
le comportement de toute une section du mur peut être déﬁni par les degrés de liberté
(DDL) d'un seul point de la section, d'où l'eﬃcacité de la méthode [24]. Étant donné
l'utilisation de cette hypothèse, la méthode est eﬃcace principalement pour les éléments
dominés par la ﬂexion. Les lois de comportement unidirectionnelles des matériaux étant
bien documentées, cette méthode est la plus répandue dans les logiciels de modélisation et
est celle qui sera utilisée pour la modélisation non-linéaire des murs dans le projet. Suivant
les analyses de Beauchamp et al. [13] et aux lois disponibles dans SeismoStruct [56], la loi
déﬁnissant le comportement du béton choisie est décrite par le modèle non-linéaire uniaxial
à conﬁnement constant basé sur la relation proposée par Mander et al. [38]. Quant à l'acier
d'armature, la loi choisie est décrite par le modèle uniaxial basé sur la relation proposée
par Menegetto et Pinto [41] et incluant les règles par rapport à l'écrouissage de l'acier
proposées par Filippou et al. [28].
4.1.2 Modélisation des poutres de couplage
Dans une étude portant sur la modélisation des poutres de couplage, Naish et al. [44]
recommandent l'utilisation du modèle à plasticité concentrée. Ce modèle, qui est repris
dans le rapport PEER/ATC-72-1 [7], consiste en un élément poutre élastique avec des
liens non-linéaires de longueur nulle aux extrémités. Cet assemblage, qui est repris dans
la présente étude, est montré à la ﬁgure 4.2. Pour les liens non-linéaires, une relation
moment-courbure bilinéaire avec dégradation est conseillée pour le DDL en rotation dans
l'axe principal seulement avec une rigidité initiale eﬀective calculée avec EcIeff ≈ 0.15EcIg
[7, 44]. Dans une étude plus récente qui regroupe un grand nombre d'essais eﬀectués sur les
poutres de couplage, Son Vu et al. [59] proposent plutôt la relation suivante pour calculer
l'inertie eﬀective des les poutres de couplage armées diagonalement
Ieff
Ig
= 0.65
(
1.6 + 0.9
l
d
)
(0.4 + 1.7ρsd)
(
0.7 +
14
f ′c
)
(4.1)
où ρsd est le taux d'armature diagonale, l et d sont respectivement la longueur et la
profondeur eﬀective de la poutre de couplage. Par superposition de la rotation aux deux
28 CHAPITRE 4. ANALYSES NON-LINÉAIRES
extrémités de la poutre, la rigidité initiale eﬀective se calcule ensuite selon
Kθ =
6EcIeff
l
(4.2)
L'équation proposée par Son Vu et al. [59] mène à une inertie eﬀective qui est approxi-
mativement 0,05 à 0, 10Ig. Ces valeurs sont beaucoup plus basses que ce qui est proposé
par Naish et al. [44] et par le rapport PEER/ATC-72-1 [7]. Néanmoins, elles sont basées
sur un plus grand nombre de résultats et seront utilisées pour le projet. Le moment de
plastiﬁcation nominal est calculé selon les notions de base de béton armé selon
My = Adfy cosαd jd (4.3)
où Ad est l'aire des barres d'armature diagonale en tension, αd est l'angle des barres
diagonales par rapport à l'horizontale et jd est pris comme étant la distance entre le
centroïde des armatures diagonales à l'appui.
Figure 4.2 Représentation de la modélisation des murs et des poutres de
couplage
4.1.3 Masse
Contrairement aux analyses linéaires, les résultats des analyses non-linéaires ne sont pas
seulement fonction de la charge latérale, mais aussi de la charge axiale. En eﬀet, la position
de l'axe neutre dans les sections en éléments ﬁbres dépend d'une combinaison du moment
et de la charge axiale. Ainsi, la masse spéciﬁée dans l'analyse doit correspondre à la masse
attendue et non à une masse pondérée. La masse sismique recommandée par le CNBC 2015
correspond à 100% de la charge permanente, 25% de la charge de neige, 100% du contenu
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de tout réservoir et 60% du poids de stockage pour les aires de stockage. La masse attendue
doit cependant comprendre une partie de la charge vive. Le rapport PEER/ATC-72-1 [7]
suggère de réduire la charge vive nominale d'un facteur de 0,5×0,4 = 0,2. Le premier terme
est pour considérer la faible probabilité que le séisme et la charge d'exploitation nominale
surviennent en même temps et le deuxième permet de considérer la faible probabilité
que la charge d'exploitation nominale survienne dans tout le bâtiment simultanément. La
masse spéciﬁée dans les analyses non-linéaires correspondra donc à ce qui est prescrit par
le CNBC 2015, en plus de 20% de la charge d'exploitation nominale.
4.1.4 Amortissement
Pour les analyses non-linéaires, une part de l'amortissement est inhérente au comporte-
ment hystérétique des matériaux. Les autres sources de dissipation d'énergie qui ne sont
pas explicitement modélisées peuvent être incluses au moyen d'amortissement visqueux.
Il n'y a pas de concensus clair quant à la manière de modéliser cet amortissement vis-
queux. L'utilisation d'amortissement proportionnel à la matrice de masse peut mener à
des forces irréalistes importantes lorsque le bâtiment subit de grands mouvements de corps
rigide [7, 56, 63]. D'autre part, il faut s'assurer que le coeﬃcient d'amortissement propor-
tionnel à la matrice de rigidité ne soit pas trop grand pour éviter de cacher la réponse
des modes supérieurs [63]. Dans le rapport PEER/ATC-72-1 [7], plusieurs méthodes sont
comparées pour une structure dont la période allonge de 1 à 1,5 s. L'amortissement de Ray-
leigh, proportionnel à la matrice de masse et à la matrice de rigidité tangente, donne les
meilleurs résultats pour conserver un niveau d'amortissement semblable lorsque la période
fondamentale de la structure allonge.
Pour les analyses linéaires, le CNBC exige un taux d'amortissement critique de ξ = 5% [19].
Ainsi, pour les analyses non-linéaires, en considérant qu'une partie de l'énergie est dissipée
par le comportement hytérétique des matériaux, un taux d'amortissement ξ = 2% sous
forme d'amortissement de Rayleigh proportionnel à la matrice de rigidité tangente et à
la matrice de masse sera spéciﬁé. L'amortissement sera calculé au premier et au dernier
mode élastique permettant d'obtenir 90% de la masse modale eﬀective.
4.2 Sélection des accélérogrammes
Tous les tremblements de terre qui surviennent sont diﬀérents. La détermination du com-
portement d'une structure à l'aide d'une analyse temporelle nécessite donc la sélection de
plusieurs signaux aﬁn d'obtenir une réponse réaliste qui peut correspondre à la moyenne
des réponses à tous ces accélérogrammes. Les signaux doivent être choisis de façon à obte-
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nir un niveau d'intensité voulu. Dans le cadre de ce projet, on s'intéresse à la réponse au
tremblement d'intensité maximale, tel que déﬁni par le CNBC 2015, dont la probabilité de
dépassement est de 2% en 50 ans, ce qui équivaut à une période de retour de 2475 ans [19].
L'intensité d'un tremblement de terre, pour une structure, peut être évaluée selon sa ré-
ponse en accélération et dépend grandement de ses propriétés [51]. Le CNBC donne les
valeurs d'accélération maximale d'une structure à un degré de liberté de période variable
pour une telle probabilité de dépassement sous forme de spectres UHS (en anglais Uniform
Hazard Spectrum). On souhaite donc sélectionner des signaux de telle sorte que l'accéléra-
tion maximale de la structure corresponde à l'accélération spectrale prescrite par le CNBC
2015. Ce dernier recommande en eﬀet que les spectres d'accélération des accélérogrammes
sélectionnés soient, en moyenne, égaux ou dépassent le spectre UHS sur la plage de période
spéciﬁque au scénario [19]. Or, un tel tremblement de terre n'est pas réaliste puisque les
spectres UHS sont construits à partir d'une large gamme de signaux et assurent la même
probabilité de dépassement à toutes les périodes. Baker [9] a montré que l'utilisation de
signaux compatibles avec le spectre UHS est trop conservatrice et propose plutôt une ap-
proche basée sur le spectre conditionnel moyen (en anglais Conditional Mean Spectrum,
CMS). Cette approche est en eﬀet préférable étant plus eﬃcace pour sélectionner des
accélérogrammes qui sont représentatifs et cohérents pour un niveau d'intensité donné [9].
4.2.1 Spectre conditionnel moyen (CMS)
Le CMS peut être vu comme étant le spectre moyen attendu, cohérent avec le calcul
probabiliste de l'aléa sismique, conditionné à l'atteinte d'une valeur spectrale cible à la
période T ∗ d'intérêt [9]. L'obtention du CMS nécessite d'abord le choix d'une amplitude
cible de l'accélération spectrale à une période qui inﬂuence le paramètre de réponse étudié.
Il faut ensuite déterminer un scénario sismique représentatif. À l'aide des équations de
prédiction du mouvement du sol cohérentes et de ce scénario, il est possible de calculer le
CMS dont l'allure est montrée sur la ﬁgure 4.3a [23].
Les signaux peuvent ensuite être sélectionnés à partir d'une banque de données pour corres-
pondre au CMS calculé. Jayaram et al. [34] ont proposé un premier algorithme de sélection
des accélérogrammes par la méthode du spectre conditionnel (en anglais Conditional spec-
trum, CS) sur le logiciel MATLAB [40]. La méthode CS est une extension du CMS aﬁn
de considérer la variabilité de l'amplitude de l'accélération spectrale aux périodes autres
que T ∗. On s'assure ainsi d'obtenir des signaux dont l'accélération spectrale aux basses et
hautes fréquences est suﬃsamment variée pour obtenir une enveloppe représentative de la
réponse. Plus récemment, Baker et Lee [11] ont proposé une amélioration de l'algorithme
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de calcul. C'est cette version qui sera utilisée dans le cadre du projet, un exemple du
résultat ﬁnal est montré sur la ﬁgure 4.4.
4.2.2 Période de conditionnement
Les eﬀorts dans le système gravitaire dépendent, entre autres, du déplacement inter-étages
maximal de la structure. Or, pour les murs de refend en béton, ce paramètre est générale-
ment contrôlé par le premier mode de vibration [24]. La période de vibration fondamentale
de la structure, T1, représente donc la période d'intérêt à laquelle le CMS doit être condi-
tionné. Puisqu'une probabilité de dépassement de 2% dans 50 ans est visée, l'amplitude
de l'accélération spectrale visée se trouve à être la valeur du spectre UHS à la période
T1. Dans le cadre de la méthode CS, la variance des signaux est assurée sur une plage de
0.15T1 à 2.0T1 selon les recommandations du CNBC 2015 [19].
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hazard. The contribution of this second source is only significant for hazard levels with an 
annual rate of exceedance over approximately 5×10-4 (or return periods below 2000 years). 
For increasing levels of seismic intensity, the contribution from this earthquake source 
becomes negligible and the contributions to hazard come from a narrower range of lower 
distances and higher magnitudes as shown in Figure 4(b). In fact, for high Sa(T1) values, 
contributions to the hazard come mainly from distances between 0 and 50km, and 
magnitudes between 6.5 and 7.5. 
  
Figure 4. Magnitude-distance deaggregation at the dam site for T = 0.25s and: (a) Sa(T) = 
0.1g; (b) Sa(T) = 0.9g. 
Usually, the CS is computed by using a single earthquake scenario and a single GMPE. 
However, given that a best, a lower and an upper GMPEs were considered in the PSHA, the 
contribution of each GMPE to the hazard should be considered to obtain a more precise 
computation of the CS (Lin et al. 2013b). Moreover, a recent study in Eastern Canada 
(Daneshvar et al. 2015) has shown that the consideration of the lower and upper GMPEs was 
critical for short-period structures. Thereby, the OpenQuake results were post-processed to 
obtain the deaggregation results given each GMPE (i.e. GMPE deaggregation) (Lin and 
Baker 2011). Similar deaggregation results to those presented above were obtained for each 
GMPE. A single earthquake scenario, corresponding to the mean M and R values from the 
deaggregation, was obtained for each GMPE; the M/R scenarios are presented in Table 3 
with their corresponding ε value. Table 3 also presents the deaggregation weights, dkw , (i.e. 
fractional contribution of GMPE k to the total hazard) of each GMPE. The deaggregation 
weights can be determined as (Carlton and Abrahamson 2014): 
 tk
l
k
d
k HHww =  (4) 
(b)
Figure 4.3 Représentation (a) du CMS conditionné à T ∗ = 2.24 s et (b) d'une
désagrégation, tiré de [14].
4.2.3 Désagrégation
Au Canada, les cartes d'aléa sismique, et donc les valeurs des spectres UHS, sont obtenues
par une analyse probabiliste de l'aléa sismique (en anglais Probabilistic seismic hazard
analysis, PSHA). De ce fait, la désagrégation permet d retrouver la contribution d'u
événement de magnitude M et à une distance R à l'aléa sismique calculée. Un exemple du
résultat de ce calcul est montré sur la ﬁgure 4.3b. L'événement est aussi caractérisé par
une variable epsilon ((T ∗)) qui représente le nombre d'écarts-types entre le logarithme
de la réponse spectrale à la période d'intérêt (lnSa(T ∗)) et la prédiction moyenne de la
réponse selon le couple M/R (µlnSa(M,R, T
∗)). La désagrégation peut être calculée avec
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le logiciel OpenQuake [31] qui est un moteur de calcul probabiliste fourni par le Global
Earthquake Model Foundation. La moyenne des valeurs M/R/(T ∗) obtenues représente
alors un scénario sismique cohérent pour le calcul du CMS [23].
4.2.4 Équations de prédiction du mouvement du sol
Les équations de prédiction du mouvement du sol (en anglais Ground motion prediction
equations, GMPE) permettent de calculer l'accélération spectrale du sol à un endroit
donné causé par un événement sismique donné [27]. Ce sont ces équations qui permettent
de déﬁnir les ordonnées du CMS à partir du scénario sismique obtenu de la désagrégation.
Aﬁn d'observer une cohérence entre les diﬀérentes étapes de calcul, les GMPEs proposées
par Atkinson et Adams [8] doivent être choisies. Ce sont ces équations, sous forme de tables
de valeurs, qui ont été utilisées pour le calcul des cartes d'aléa sismique proposées dans le
CNBC 2015. Pour chaque région et type d'événement, trois GMPEs sont proposées ; un
bas, un élevé et un central. L'utilisation de l'ensemble de ces trois équations, pondérées par
des facteurs de poids, sous forme d'arbre logique, permet de bien représenter l'incertitude
épistémique [8].
Ces tables ont été originalement développées pour un sol B/C selon la classiﬁcation du
CNBC 2015 et converties pour un sol de classe C selon les facteurs de modiﬁcation proposés
par Halchuk et al. [32]. Dans le cadre de ce projet, les classes de sol C, D et E seront
étudiées. Dans ce cas, les GMPEs doivent être converties en conséquence. À partir des
tables pour un sol de classe C, il est possible d'utiliser les facteurs de modiﬁcation de
l'article 4.1.8.4 du CNBC 2015, qui sont dépendants de l'accélération maximale au rocher
(en anglais Peak ground acceleration, PGA) du site en question, pour convertir les GMPEs
pour un autre type de sol [25].
4.2.5 Considération de la localisation des bâtiments
La désagrégation requiert les ﬁchiers décrivant le modèle de l'aléa sismique au Canada.
Les plus récents ﬁchiers, ayant servi au développement des valeurs de l'aléa sismique du
CNBC 2015, sont fournis par le Geological Survey of Canada (GSC). Ils sont divisés en
quatre régions : nord-ouest, sud-ouest, nord-est et sud-est. Pour le sud-ouest du Canada,
un seul ﬁchier unique est à utiliser [32]. Cependant, les sources sismiques sont très variées
dans cette région. Ainsi, il est nécessaire de considérer plusieurs ensembles de GMPEs qui
doivent être pondérés selon la méthode proposée par Lin et al. [36]. Pour la sélection des
accélérogrammes, la banque de données du Paciﬁc earthquake engineering research center
(PEER) NGA-West2 [49] est utilisée.
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Dans le sud-est du Canada, le modèle de l'aléa sismique est divisé en trois sous-modèles ;
historique (H2), régional (R2) et hybride (HY). L'utilisation des trois sous-modèles est
recommandée selon un arbre logique ayant respectivement des poids relatifs de 0,4, 0,2 et
0,4 [32]. Contrairement à l'ouest, un seul type d'événement sismique (crustal) est dominant,
on peut donc utiliser un seul ensemble de GMPEs [8]. Par contre, la quantité de signaux
enregistrés dans l'est est beaucoup plus faible, ce qui complique la détermination du facteur
de corrélation nécessaire pour le calcul du CMS. Daneshvar et al. [23] ont montré que
l'amplitude spectrale à de courtes périodes pourrait être sous-estimée lorsque le modèle
de corrélation développé par Baker et Jayaram [10] pour l'ouest du nord de l'Amérique
(en anglais Western North America, WNA) est utilisé dans l'est (ENA). Malgré tout,
cette approche demeure raisonnable, puisque ce modèle est adéquat pour des séismes peu
profonds dans la croûte terrestre, comparables à ce que l'on peut observer dans l'est du
Canada [14]. De la même manière, la sélection des signaux dans les banques de données
de l'ENA limite les possibilités et nécessite parfois l'utilisation de facteurs d'échelle trop
importants. Ainsi, l'utilisation de la banque de données NGA-West2 [49] est préférée.
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The development of fragility curves requires the definition of damage limit states related 
to potential failure modes. These failure modes include concrete crushing, excessive 
deformation of the foundation, sliding, rotational stability, rocking, etc. In this study, sliding 
is defined as the primary failure mode of interest since it is often considered as the most 
probable failure mode when evaluating the stability performance of well-designed and well-
constructed dams (USBR 2013). Moreover, preliminary analyses have confirmed that sliding 
was the critical failure mode for the case study dam and other failure modes would only 
occur after sliding had already been observed. Other failure modes have thus not been taken 
into account. Consequently, two limit states were considered: (i) sliding at the concrete-to-
rock interface located at the base of the dam, and (ii) sliding at the concrete-to-concrete lift-
joint located at the neck of the dam. As explained in the numerical model section, the 
preliminary analyses have shown that sliding was most likely to occur in these two areas. 
Four different values of sliding displacement were considered to define progressively severe 
levels of damage for each limit state. The levels of damage are presented in Table 4 and were 
adapted from Tekie and Ellingwood (2003) with expert judgement. 
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Figure 4.4 Résultat de la sélection d'accélérogrammes selon la méthode du
spectre conditionnel, tiré de [14].
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sol linéaire, comme (a) un simple ressort en rotation sous chaque noyau, et (b) un en-
semble complet de ressorts et d'amortisseurs. Un modèle encastré en utilisant les facteurs
de modiﬁcation du code est aussi utilisé pour comparaison. Les ressorts et les amortisseurs
sont d'abord validés en modélisant l'interaction sol-structure (ISS) par des éléments ﬁnis
volumiques. Ensuite, ces approches sont évaluées pour un bâtiment typique en béton armé
de 12 étages par plusieurs analyses temporelles non-linéaires. L'ISS est modélisée par un
ensemble de ressorts et d'amortisseurs et les signaux sont sélectionnés par la méthode du
spectre conditionnel. Les analyses non-linéaires sont réalisées pour un sol variant de rigide
à meuble et l'eﬀet de la ﬁssuration des niveaux souterrains est analysé. Les résultats des
analyses montrent que les méthodes proposées sont eﬃcaces pour calculer les demandes
dans le SRCG en comparaison avec les analyses non-linéaires. Le mouvement des fonda-
tions devrait être explicitement modélisé pour les sols de classe D ou plus ﬂexibles, tandis
qu'un niveau raisonnable de ﬁssuration de la structure en sous-sol devrait être considéré
pour obtenir des résultats conservateurs. Pour un sol très ﬂexible comme le sol de classe
E, le comportement du bâtiment est diﬃcilement représenté avec les méthodes d'analyse
linéaires, ainsi une analyse non-linéaire est requise.
Mots clés : Béton armé, bâtiment, système de reprise des charges gravitaires, interaction
sol-structure, conception parasismique, analyse temporelle non-linéaire, spectre condition-
nel.
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Inﬂuence of soil-structure interaction on seis-
mic demands in shear wall building gravity
load frames
Abstract
This paper presents a complete and simple linear method, with a suitable force modiﬁca-
tion factor, to compute seismic demands in the gravity load resisting system (GLRS) of
shear wall buildings including foundation movement. Based on the method ﬁrst proposed
by Beauchamp, Paultre and Léger in 2017, this paper compares two approaches to consider
foundation movement on linear soil media such as (a) a simple rotational spring under each
core and (b) a complete set of springs and dashpots. A ﬁxed-base model using code foun-
dation factors is also used for comparison. Springs and dashpots are assessed by modelling
soil-structure interaction (SSI) with solid ﬁnite elements. Then, these approaches are eva-
luated for a typical 12-storey concrete shear wall building considering several nonlinear
time history analyses (NLTHAs). SSI is modelled with a set of springs and dashpots, and
ground motions are selected from the conditional spectrum method. NLTHAs are perfor-
med for soil classes ranging from stiﬀ to soft, and the eﬀect of the underground structure
cracking is analysed. Analysis results show that the proposed methods are accurate in
computing seismic demands in the GLRS compared to NLTHA. Foundation movements
should be explicitly modelled for soil class D or softer, and underground structure cracking
should be considered. For the very soft soil class E, the behaviour of the building is poorly
captured in linear analysis methods ; thus, nonlinear analyses are required.
Keywords : Reinforced concrete, building, gravity load resisting system, soil-structure in-
teraction, seismic design, nonlinear time history analysis, conditional spectrum.
5.1 Introduction
In North America, reinforced concrete (RC) buildings must have a seismic force resisting
system (SFRS) that must be able to resist 100% of seismic forces [6, 46]. The design
of elements part of the SFRS is somewhat straightforward and generally well known to
engineers. Even if the SFRS can carry all induced seismic loads, the other structural
elements of the building, the gravity load resisting system (GLRS), are deformed by the
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movement of ﬂoor slabs during an earthquake. The seismic design of elements part of
the GLRS must be carried out during the building design process because its importance
has been well recognized from past major events. During the Northridge earthquake in
1994 [42], the Haiti earthquake in 2010 [16] and the Christchurch earthquake in 2011 [26],
some components that were supposed to carry only gravity failed, leading to the collapse
of buildings they were part of. Indeed, the failure of one or more elements of the GLRS is
known as one of the most common causes of building collapse during an earthquake.
Both the Canadian design of concrete structures standard CSA A23.3-14 [22] and the
American Concrete Institute code ACI 318-14 [1] state that the GLRS must withstand
the large deformations induced by earthquakes. This is to ensure that the elements part of
the GLRS have either suﬃcient capacity to deform elastically or suﬃcient ductility to carry
gravity loads in their deformed shapes. To achieve this, the building needs to be analysed in
its deformed conﬁguration, which includes the eﬀects of torsion, cracked section properties
and foundation movements. Recently, Adebar et al. [3] showed that using a linear model to
calculate the drift proﬁle of shear wall buildings, ignoring inelastic deformations, can lead
to a signiﬁcant underestimation of seismic forces in gravity columns, principally in the ﬁrst
storeys. In response to this problem, CSA A23.3-14 requires that the design displacement
incorporate the inelastic displacement proﬁle of the SFRS. Because of the complexity of
this requirement, a simpliﬁed method based on the research of Dezhdar [24] is proposed
in CSA A23.3-14 [22]. Recently, a simple and more direct method based on a single linear
model of the complete building was proposed by Beauchamp et al. [13].
Regarding the inelastic displacement proﬁle, the interaction of a building with the soil
underneath is often not explicitly considered by engineers. Seismic hazard maps in Ca-
nada and in the United-States have been developed for structures sitting directly on rock
sites and ﬁrm ground. However, most buildings are constructed given soil conditions that
can aﬀect the response of structures founded on them. For example, during the Chi-Chi
earthquake in 1999, some buildings well resisted the earthquake but ultimately collapsed
because the soil lost its capacity [61]. Moreover, during the Saguenay earthquake in 1988,
buildings further away from the epicenter were damaged more so than certain buildings
closer to the epicenter because they were constructed on soft soil [54]. In North Ame-
rican standards, the dynamic eﬀects of soil are considered using modiﬁcation factors on
the seismic excitation, but the movement of the soil deposit itself is rarely considered.
The consideration of that eﬀect for shear wall concrete buildings generally decreases the
forces in the walls, but it increases displacements and thus the deformation of secondary
elements of the GLRS [39]. Requirements of CSA A23.3-14 and ACI 318-14 also note to
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that eﬀect. Foundation movements must be considered in the displacement proﬁle used
for the computation of seismic demands in the GLRS [1, 22].
This paper compares two approaches to consider foundation movements to extend the
method proposed by Beauchamp et al. [13] : (1) a single rotational spring under each wall
and (2) a complete set of springs and dashpots. These approaches are also compared with
a ﬁxed-base model. Their accuracy and eﬃciency are evaluated for a typical shear-wall
12-storey building using the results of several nonlinear time history analyses (NLTHAs)
in which ground motions are selected and scaled from the conditional spectrum method.
NLTHAs are performed for soil classes ranging from stiﬀ to soft, and the eﬀect of under-
ground structure cracking is investigated. Additionally, all analyses are used to assess the
simpliﬁed method suggested in CSA A23.3-14 extended to include foundation movements.
The scope of this paper is limited to assessing the inﬂuence of the ﬂexibility of a linear
homogeneous soil deposit on the seismic demands in GLRS. Uplift of the foundation is not
considered, even though it has been veriﬁed that no uplift occurs in the studied models.
Seismic demands in the GLRS are presented only for columns, although the proposed
method is also eﬃcient for other elements. The eﬀects of torsion on the determination of
seismic demands in the GLRS have been studied by Beauchamp et al. [13] ; thus, torsion
is not included in the present paper to simplify calculations and to focus on the eﬀects of
ﬂexible soil conditions.
5.2 Seismic design of GLRS
5.2.1 Requirements of the ACI 318-14
The ACI 318-14 requirements for the seismic design of the GLRS focus more on the
detailing of members than on a reﬁned procedure to calculate seismic demands in the
GLRS. Members not designated as part of the SFRS must be designed to sustain the
factored gravity loads (1.2D+ 1.0L+ 0.2S or 0.9D) acting simultaneously with the lateral
displacement expected for the design-basis earthquake [1]. Even if it is not required to
consider the inelastic displacement proﬁle, the intention of ACI 318-14 and the standard
ASCE 7-16 [6] is to encourage engineers in providing intermediate or special detailing in
beams and columns that are not part the SFRS. This approach is based on observations
and experimental evidence that well-detailed structural elements can endure large inelastic
deformations without losing signiﬁcant vertical load-carrying capacity [6]. The ACI 318-14
requirement even permits one to not explicitly check the eﬀect of the design displacement
on gravity members if special detailing requirements are provided [1].
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5.2.2 Simpliﬁed method in CSA A23.3-14
Unlike ACI 318-14, CSA A23.3-14 requires one to consider the inelastic displacement
proﬁle in computing the seismic demands in the GLRS. This requirement can be achieved
by analysis using a simpliﬁed method for concrete buildings in which the SFRS consists
of shear walls [22]. The curve labelled "cantilever wall" shown in Fig. 5.1 is proposed to
evaluate the inelastic displacement proﬁle based on the global drift ratio ∆/hw, where hw
is the height of the building and ∆ is the design displacement at the top of the GLRS.
Curves corresponding to the moment-resisting frame and coupled wall were added later in
CSA A23.3-14 Explanatory Notes in the CAC Concrete Design Handbook [17]. However,
this method is limited to buildings with simple SFRS. A building with two types of SFRS
in the same loading direction can hardly be analysed following that procedure. Moreover,
a single displacement proﬁle is rarely suﬃcient because the design displacement at the top
of the building varies because of torsion.
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Figure 5.1 Envelop of relative interstorey drift ratios for the simpliﬁed ana-
lysis in CSA A23.3-14.
Consideration of foundation movements
In some cases, the foundation of a building is restrained against rotation by a structure that
is shown to have suﬃcient stiﬀness and strength. Is this case, it is not required to consider
foundation movements [22]. On the other hand, the rotation of ﬂexible foundations must
be considered in the calculation of the design displacement. For foundations designed in
accordance with the capacity design principle, their rotation can be computed based on
the overturning moment according to Eq. 5.1. This equation, proposed in CSA A23.3-14,
5.2. SEISMIC DESIGN OF GLRS 41
is a simpliﬁed version of a procedure developed by Adebar [2].
θ = 0.3
(
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(
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bf
)1.5]
(5.1)
where θ is the foundation rotation in radians ; bf and `f are the width and length of
the footing, respectively ; as and qs are the length and magnitude of the uniform bearing
stress in soil required to resist the applied loads ; and G0 is the maximum shear modulus
of the soil for small strains. To consider foundation movements in the computation of the
building displacement proﬁle, it is recommended that the rotation, in radians, be added
at every level to the interstorey drift ratio determined from a ﬁxed-base model [22].
5.2.3 Method proposed by Beauchamp et al. [13]
Beauchamp et al. [13] proposed a more general method to determine seismic demands in
the GLRS. The method requires a single linear model of the building that can be used to
facilitate the seismic design of both the GLRS and the SFRS based on modal response
spectrum analysis (RSA). The method consists of modelling the complete building and
reducing the stiﬀness of the elements part of the GLRS ; therefore, they do not aﬀect
the behaviour of the SFRS. This reduction factor (Fsr) can be taken between 10−2 and
10−3. The model is then identiﬁed as "gravity nearly null stiﬀness" (GNS). The forces in
elements part of the GLRS is directly computed for each mode and combined with the
appropriate method. These forces are very small because of the reduction factor applied ;
therefore, the design forces in the GLRS are obtained by multiplying inversely :
FSRCG = FGNS × 1
Fsr
× Vd
Ve
× RdRo
Ie
(5.2)
where Vd/Ve is a ratio representing ductility and overstrength. Because the forces in the
GLRS are caused by the displacement of the structure, they are increased by the ratio
RdRo/Ie, as recommended in NBCC 2015 [46]. The latter can be viewed as the Canadian
equivalent to the ratio Cd/Ie in ASCE 7-16 [6].
To consider the inelastic displacement proﬁle of the SFRS, Beauchamp et al. [13] suggested,
following comprehensive parametric analyses, to further reduce the stiﬀness of walls in the
plastic hinge zone, giving the "linear plastic hinge" (LPH) model. They used an eﬀective
elastic modulus of Eeff = 0.35Ec, which is half the value assigned to the remainder of the
walls. Dezhdar [24] in contrast suggests to use approximately half that value but applied
to approximately half the length of the wall.
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As presented, this method does not consider foundation movement. As will be discussed
in Section 5.3, the ﬂexibility of the foundation generally increases displacements in the
structure, which increases forces in the GLRS. Thus, it is important to evaluate the in-
ﬂuence of the foundation movements on the GLRS and improve the proposed simpliﬁed
method accordingly [13].
5.3 Soil-structure interaction
Every building has a foundation that is surrounded or lays on soil. Therefore, it is im-
portant to understand how soil properties modify the behaviour of the structure above.
This phenomenon has been the subject of numerous studies since the ﬁrst half of the 20th
century. It is now known as soil-foundation-structure interaction, or simply soil-structure
interaction (SSI). SSI has three principal eﬀects on the design of structures : (1) Inertia
and ﬂexibility of the soil deposit modify dynamics properties of the complete system ; (2)
kinematic eﬀects of SSI modify free-ﬁeld ground motions in a diﬀerent signal at the base
of the foundation, and (3) the deformation of the soil can increase displacements in the
structure and modify forces in structural elements [45]. The ﬁrst and the last eﬀect can
be regrouped in the inertial interaction, while the second one is the kinematic interaction.
In North American standards, the kinematic interaction is somewhat considered using
modiﬁcation factors in the seismic excitation that depend on the intensity of the loading
and on the soil class [6, 46]. On the other hand, inertial interaction is rarely considered,
as it is generally accepted that it is safe not to do so. Indeed, considering the ﬂexibility
of the soil deposit lengthens the fundamental period of the soil-structure system, leading
to a reduction in the seismic excitation. However, even if it decreases forces in the walls
for concrete buildings, considering the ﬂexibility of the soil can increase displacements
and thus the deformations of components of the GLRS [39]. To model SSI and its eﬀects,
two main methods are described in the literature [39, 45]. The ﬁrst method is called the
direct method, and the other method is the sub-structure method. Both methods are brieﬂy
described in Subsections 5.3.1 and 5.3.2.
5.3.1 Direct method
The direct method consists of a complete modelling of the system soil-foundation structure,
as shown in Fig. 5.2. A large soil deposit discretized in small ﬁnite elements must be
modelled with appropriate properties. This method is the most accurate, as the dynamic
behaviour of the entire system is directly obtained. However, it remains computationally
expensive and time consuming ; therefore, it is rarely used by practising engineers [39].
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Several challenges arise in regard to performing a time history analysis of a structure in
which SSI is modelled by the direct method :
(1) Properties of soil ﬁnite elements should be deﬁned with care. An adequate model-
ling of wave propagation is important, and an equivalent linear representation of the soil
properties is often used to this end [45].
(2) Boundary conditions of the soil deposit must be well deﬁned so that they do not
modify the behaviour of the structure. In a study on nuclear reactors, Ghosh et Wilson [30]
suggested that the width and depth of the soil deposit should be at least 3 and 1.5 times the
width of the building, respectively. Paultre et Lavoie [53] also recommended that the soil
deposit be 3 times larger than the building. Lysmer et Kuhlemeyer [37] and Wilson [63]
showed that using non-reﬂecting radiative boundaries allows one to reduce the size of
the soil deposit without aﬀecting the structural behaviour. Those boundary elements are
viscous dampers with a value per surface unit of Vsρs, where Vs is the shear wave velocity
in the soil medium and ρs is the soil density.
(3) As explained, seismic waves are modiﬁed by the mass and stiﬀness of the soil and
also by the interactions with the structure and its foundation. However, available ground
motions are often signals recorded on the surface, called free-ﬁeld motions. Thus, particular
care should be taken regarding the input mechanism for these signals [45]. Three possible
input mechanisms studied in Léger et Boughoufalah [35] are described in the following
subsections.
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Figure 5.2 Direct method for modelling SSI, (a) conceptual model (b) 3D
model in SAP2000. [Colour online].
44 CHAPITRE 5. ARTICLE
Massless foundation
This input mechanism implies that one should deﬁne the mass of the soil elements as null.
In this way, the signal can be input at the base of the soil deposit because seismic waves
do not undergo any modiﬁcations by propagating in the soil medium. Using the free-ﬁeld
ground motions is then acceptable, as the motions that reach the surface are the same as
the one input at the bottom. In this mechanism, soil elements are modelled only for their
ﬂexibility ; their inertia is neglected.
Surface input
The surface input mechanism consists of inputting the free-ﬁeld ground motion directly at
the surface of the soil deposit. To this end, the acceleration signal of the ground motion is
applied to all joints of the soil-foundation interface. The implementation of this mechanism
in modelling software requires care. It is important that the mass degrees of freedom of
the soil be identiﬁed so that the loading is not applied to them [63].
Deconvolution
A more realistic excitation of the structure can be obtained by computing a motion at the
base of the soil deposit that could have caused the free-ﬁeld motion. This process is called
deconvolution. Many software packages, such as SHAKE [47] and DEEPSOIL [33], are
available to solve this complex mathematical problem. However, such software packages
are quite cumbersome and sensitive to input parameters. Another approach is to solve
the wave propagation problem directly in the ﬁnite element model, eliminating possible
mistakes [60].
The deconvolution in this project is performed by applying the free-ﬁeld motion at the
base of the soil deposit and then recording the acceleration at the surface in the ﬁnite
element model without the aboveground structure. Correction factors are then computed
by comparing the recorded signal to the free-ﬁeld target motion in the frequency domain.
Finally, these factors are applied to the original signal in the frequency domain. This
method is derived from the mathematical formulations of Reimer [55], by which it is
possible to demonstrate the accuracy of the procedure for a completely linear system.
Otherwise, the process is generally repeated until the results are satisfactory.
5.3.2 Sub-structure method
Sub-structure method is an equivalent approach to model SSI. Theoretically, this method
splits the problem in two distinct parts that are solved separately. The ﬁrst part consists
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in calculating the free-ﬁeld motions or the foundation input motions without considering
the presence of the structure. In practice, this part is often not necessary, because soil
dependant free-ﬁeld ground motions are directly available. The second part consists in
applying the motion to the structure in which soil properties are simulated by a group
of equivalent springs and dashpots. Because of the superposition inherent in this method,
the soil and the structure need to be assumed linear. However, an equivalent linear system
is often used to respect that criterion [45].
Figure 5.3 Sub-structure method for modelling SSI using the bathtub ap-
proach.
Multiple methods of modelling SSI with the sub-structure method exist. Some such me-
thods have been compared in NIST GCR 12-917-21 [45]. The main diﬀerences in these
approaches concern the seismic input motion mechanism. One of these approaches is cal-
led the bathtub approach (ﬁg. 5.3). The same signal is applied to all springs and dashpots
through a rigid "bathtub". Another approach is to consider the variation of the signal over
the depth of the foundation. Though the latter is more precise, it is diﬃcult to model. The
bathtub approach is preferred for this project.
The sub-structure method requires the computation of equivalent soil properties that are
assigned to each spring and dashpot. Soil dynamic properties, known as impedance func-
tions, depend on the foundation geometry, the nature of the soil as well as the excitation
frequencies. The derivation of the impedance functions is very challenging. Thus, equations
for simple cases of foundations laying on a linear homogeneous half space are proposed
in Pais et Kausel [50], Gazetas [29] and Mylonakis et al. [43], which are recommended
in NIST GCR 12-917-21. The equations proposed by Pais et Kausel [50] have also been
included in the latest edition of ASCE 7-16 [6].
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5.4 Studied methods
The ﬁrst method studied in this paper is labelled SS to indicate sub-structure. It consists
of adding springs and dashpots based on the sub-structure method. The demands in the
elements part of the GLRS are then determined according to the procedure proposed
by Beauchamp et al. [13]. In this way, foundation movements can be considered in the
calculations.
The SS method, shown in Fig. 5.4, has been developed for a concrete building with isolated
footings under cores and columns but can be modiﬁed for other conﬁgurations. At the
surface, the soil is often not suﬃciently compacted to oﬀer a passive lateral resistance ; thus,
horizontal springs and dashpots are not assigned at the ground level. Simple impedance
functions to calculate springs and dashpots are based on the hypothesis that the foundation
acts as a whole. However, walls and columns are often on isolated footings that allow
them to rotate independently. Thus, joints at the base of the foundation are constrained
by a rigid diaphragm only. To simulate the rotational stiﬀness when uniaxial springs are
distributed under the foundation, NIST GCR 12-917-21 [45] proposes simple equations
to increase the stiﬀness of the springs on a strip along the foundation edges. However,
this approach neglects the important rotational stiﬀness of the core footing. To solve that
problem, all joints under the core are constrained to act as a "rigid plate", and a rotational
spring is added as shown in Fig. 5.4. It has been found that moment demand on the
column footings is small in regard to their capacity, leading to almost no rotation. Thus,
the rotational degrees of freedom (DOFs) at the base of the columns and the out-of-plane
rotational DOF at the base of the foundation walls are restrained. This simpliﬁcation may
not be adequate for all buildings, and veriﬁcation is necessary.
To further simplify the calculations, another alternative is considered in this paper. This
other method consists of retaining only the rotational spring under the core. Foundation
walls and columns are then restrained at the base. The rigid diaphragm constraint and
rigid plate constraint are kept as shown in Fig. 5.4. For the analysis, this method is labelled
as RO for the rotational spring only.
5.4.1 Calculation of springs and dashpots
Springs and dashpots are computed according to the procedure given in NIST GCR 12-
917-21 [45], which is based on the impedance functions proposed by Pais et Kausel [50].
Global stiﬀness and damping values of the whole foundation are ﬁrst computed and then
transferred into a set of uniaxial springs and dashpots. The added rotational spring stiﬀness
can be evaluated following the same procedure with the dimensions of the core footing
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Figure 5.4 Illustration of the SS method for modelling SSI.
only. Another simple approach is to evaluate this stiﬀness as a ratio of the square of the
core footing length to the square of the total foundation length. This rotational spring
stiﬀness is then subtracted from the global foundation rotational stiﬀness.
The rotational stiﬀness of the core footing can also be evaluated using Eq. 5.1 given in
CSA A23.3-14. In this case, the stiﬀness is simply the applied moment over the rotation
θ calculated. The reﬁned procedure developed by Adebar [2] can be used for that purpose
as well.
For this project, rotational spring in the model SS has been computed by the lengths ratio
because of the simplicity of this approach. On the other hand, in the model RO, the spring
has been computed following the procedure in NIST GCR 12-917-21 with the core footing
dimensions.
5.4.2 Performance of SSI models
As discussed in Section 5.4, the SS method diﬀers from the basic sub-structure procedure
given in NIST GCR 12-917-21 [45] because of the added rotational spring. Thus, as the
direct method is the most rigorous approach to modelling SSI, it is used to assess the
performance of the SS and the RO method for linear homogeneous soil media. A complete
linear 3D model of the soil-foundation-structure system has been modelled, as shown in
Fig. 5.2, in the SAP2000 software package [21]. Because the depth of the soil deposit
is more than 1.5 times the width of the building, ﬁxed conditions are assumed at the
base without signiﬁcantly aﬀecting the behaviour of the structure [30]. However, radiative
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viscous boundaries are assigned to the sides of the deposit to ensure that horizontal shear
waves are not reﬂected back to the structure [37, 63]. Veriﬁcation has been performed to
ensure that the four corners of the building, in a model with only the soil deposit and the
ﬂat box foundation, are seeing the target free-ﬁeld motion when the deconvolved signal is
applied at the base of the deposit.
The direct method is modelled with each of the three input mechanisms discussed in
Section 5.3.1 : (1) deconvolution, (2) surface input, and (3) massless foundation. The
reference method is the deconvolution, as it considers all SSI eﬀects. Comparisons are
made for a class D soil (Vs = 250m/s) using a single unscaled seismic record. For each
input mechanism, the envelope of the shear demand in the core and the envelope of
the interstorey drift ratios have been extracted (ﬁg. 5.5). The SS method results are in
good agreement with the analyses performed with the reference solution. For this building
subjected to horizontal excitations, the three seismic input mechanisms produced similar
results (Fig. 5.5). The RO method also achieves good results for aboveground storeys,
although it overestimates the shear demand in the core for underground storeys. Based on
these observations, it is determined that the SS approach is an eﬃcient way to model SSI
for the studied building. The SS method will be carried forward in NLTHA to consider
SSI in the most realistic manner for this study. The RO method will still be analysed in
linear models considering the simplicity of its implementation.
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Figure 5.5 Comparison of the diﬀerent methods for modelling SSI. [Colour
online].
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5.5 Application of proposed methods
As described in Section 5.4, two methods for considering foundation movements are studied
in this paper. The ﬁrst method, labelled SS, is a complete set of springs and dashpots,
as shown in Fig. 5.4. The other method is labelled RO and consists of a single rotational
spring under the core. To verify the inﬂuence of SSI, a ﬁxed-base model including the
underground storeys is also studied and labelled FIX. In all these models, the forces in
elements part of the GLRS are determined with the method proposed in Beauchamp
et al. [13], as described in Section 5.2.3. This method can be applied directly to the
ﬁnite element model of the building, labelled GNS, or with a stiﬀness reduction in the
plastic hinge zone, labelled GNS_LPH. Thus, globally, 5 original models are studied and
analysed : GNS_LPH_FIX, GNS_SS, GNS_RO, GNS_LPH_SS and GNS_LPH_RO.
The meanings of the acronyms in the model names are summarized in Table 5.1. The ﬁxed-
base model is studied only with a stiﬀness reduction in the plastic hinge zone to lighten
the ﬁgures and because it was shown to be more accurate in Beauchamp et al. [13]. In
addition, the forces in elements part of the GLRS are computed according to the method
proposed in CSA A23.3-14 and described in Section 5.2.2 for comparison. This curve is
labelled CSA.
To assess the performance of the models, NLTHA is performed for each case to serve as
target values. The purpose of NLTHA is to be as close as possible to reality. Thus, in these
analyses, SSI is modelled according to the SS method discussed in Section 5.4.2.
The inﬂuence of SSI is veriﬁed by performing all the analyses for three types of soil
with an uncracked underground structure. Analyses are also performed with a severely
cracked underground structure to study the eﬀect of this parameter. An explanation of
the underground structure cracking level is given in Section 5.5.3.
Tableau 5.1 Description of acronyms used in model names
Acronym Description
SS Sub-Structure : SSI modelled with the SS method
RO Rotational spring Only : SSI considered via a rotational spring under the core only
FIX FIXed : Fixed-base model including the underground storeys
LPH Linear Plastic Hinge : Stiﬀness reduction over the plastic hinge zone
GNS Gravity nearly Null Stiﬀness : Stiﬀness reduction in the GLRS for RSA analysis
5.5.1 Studied building
The studied building (Fig. 5.6) is well known by engineers in Canada because it is one of
the buildings presented in the seismic design chapter of the Concrete Design Handbook [17].
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It was also used in the paper in Beauchamp et al. [13]. This building, located in Montreal,
has two underground storeys. The SFRS consists of coupled walls in one direction and
cantilever walls in the other ; therefore, the eﬀect of these two types of SFRS can be
studied.
Figure 5.6 Plan and elevation of the studied building adapted from [17].
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5.5.2 Sections and detailing
Seismic design of the SFRS has been performed for a class D soil according to the NBCC
2015 [46] and CSA A23.3-14 [22]. The seismic forces have been computed with the res-
ponse spectrum method on a ﬁxed-base model including the underground storeys. The
design base shear has been scaled at the ground level because the shear distribution of
the lateral earthquake force computed according to the equivalent static procedure does
not consider underground storeys [46]. As governed by the minimum steel requirements,
the same reinforcement is used for soil classes C and E. The building is designed with
force reduction factors related to ductility and overstrength of Rd = 3.5 and Ro = 1.6,
respectively, in the cantilever wall direction and Rd = 4.0 and Ro = 1.7 in the coupled
wall direction, respectively, as deﬁned by the NBCC 2015. The ﬂexural reinforcement of
one C-shaped wall is presented in Fig. 5.7.
The plastic hinge zone has been determined to extend over the ﬁrst three storeys above
ground. According to the capacity design principle, reinforcement in walls under the ground
level has been increased to ensure that yielding does occur in the plastic hinge zone. Hence,
ﬂexural concentrated reinforcement bars have been upgraded from 25M to 30M in the
underground storeys.
All the aboveground structural elements have been modelled with cracked section proper-
ties as recommended in CSA 23.3-14 (table 5.2). For the design of the GLRS, an upper
bound estimate of these cracked section properties should be used. Beauchamp et al. [13]
suggested that the eﬀective properties all be increased by 25%. However, because the stiﬀ-
ness reduction factor is constant for all members, the force in these members would simply
be 25% larger. Hence, the distributions with the upper bound estimation are not presented
in this paper to avoid over-crowded ﬁgures.
Tableau 5.2 Cracked section properties for linear analysis.
Element type Eﬀective properties
Columns Ie = 0.55Ig to 0.65Ig
Coupling beam Ave = 0.45Ag ; Ie = 0.25Ig
Slab frame element Ie = 0.2Ig
Wall (soil C) Axe = 0.65Ag ; Ie = 0.65Ig
Wall (soil D & E) Axe = 0.5Ag ; Ie = 0.5Ig
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Figure 5.7 Detailing of ﬂexural reinforcement in walls.
5.5.3 Modelling of underground storeys
Buildings generally have underground storeys that are much stiﬀer than the remainder
of the building because of the long perimeter walls. Lateral forces from the SFRS are
partly transferred to these perimeter walls by the diaphragms formed by ﬂoor slabs. This
is known as backstay eﬀects. Explicitly modelling the underground storeys is important to
obtain a more realistic behaviour of the building during an earthquake. This has been done
for all models of this study. The design of the aboveground part of the SFRS is generally
safely made with the uncracked section properties of the underground structure. Indeed,
this model is the most stiﬀ, which means it has a shorter period and produces the largest
seismic forces in the shear walls at the ground level. On the other hand, there is a great
uncertainty in the properties of structural components in underground storeys. Thus, it
is recommended that these properties be bracketed to capture the most critical behaviour
of all structural elements of the underground storeys [7].
To be consistent with the design of the aboveground part of the SFRS, all analyses in
this paper are performed considering uncracked properties of the underground structure
to determine seismic forces in the aboveground elements part of the GLRS. However, the
cracked section properties of the underground structure may increase the displacements
of the building and thus the forces in the GLRS. Therefore, analyses are performed with
severely cracked section properties of the underground structure to study this eﬀect. The
severely cracked properties have been determined using the lower bound recommendations
in PEER/ATC 72-1 [7] (Table 5.3). To eﬀectively model the stiﬀness of the ﬂoor slabs,
semi-rigid diaphragms are assigned for underground storeys.
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Tableau 5.3 Stiﬀness considered for severely cracked properties of under-
ground storeys.
Stiﬀness of core walls 0.8EcIg
Shear stiﬀness of diaphragms 0.05GcAv
Shear stiﬀness of foundation walls 0.1GcAv
Flexural stiﬀness of diaphragms 0.2EcIg
Flexural stiﬀness of foundation walls 0.2EcIg
5.5.4 Soil parameters
The inﬂuence of SSI is veriﬁed for soil classes C, D and E according to NBCC 2015 [46] and
ASCE 7-16 [6]. For all cases, the soil is considered as a linear homogeneous half space. The
properties of every type of soil are described in Table 5.4 along with the key parameters
used in the analyses. The shear wave velocities (Vs30) are taken according to the NBCC
2015 values for each soil class [46]. The values of the soil hysteretic damping ratio (βs) and
eﬀective soil modulus ratio (G/G0) are taken from tables proposed in Chapter 19 of ASCE
7-16 [6]. The maximum shear modulus of the soil at small strain levels (G0) is calculated
according to
G0 = ρsV
2
s30 (5.3)
The other soil parameters are average values taken from the literature and experience.
Tableau 5.4 Summary of studied cases along with their key parameters.
No. Soil Found.1 Direction
T 21 S(T1)
2 βs βRayleigh G/G0 Vs30 ρs G0 ν
( s) ( g) - - - (m/s) ( kg/m3) ( kPa) -
1 C UNCR Coupled 1.89 0.077
1.39% 2% 0.91 450 2000 405000
0.33
2 C CR Coupled 1.95 0.072
3 C UNCR Cantilever 2.21 0.065
4 C CR Cantilever 2.27 0.064
5 D UNCR Coupled 1.96 0.096
2.98% 2% 0.82 250 1900 118750
6 D CR Coupled 2.06 0.091
7 D UNCR Cantilever 2.27 0.086
8 D CR Cantilever 2.39 0.084
9 E UNCR Coupled 2.34 0.120
8.30% 2% 0.48 115 1800 23805
10 E CR Coupled 2.72 0.108
11 E UNCR Cantilever 2.58 0.112
12 E CR Cantilever 3.08 0.097
1 UNCR : uncracked underground structure ; CR : Severely cracked underground structure
2 Calculated with SS model and eﬀective section properties according to CSA A23.3-14
5.5.5 Finite elements modelling strategy
The approach in this paper is to apply the methods as would be done in an engineering
oﬃce. To this end, all linear analyses are performed with the SAP2000 software [21]. In
SAP2000, columns are modelled with frame elements, while core walls, foundation walls,
slabs and coupling beams are modelled with shell elements. In linear analyses, the SS, RO
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and FIX methods are investigated to consider foundation movements. These methods are
summarized in Table 5.1. The nonlinear analyses are performed with SeismoStruct [58],
which oﬀers a user-friendly interface and a large range of uniaxial material laws for ﬁbre-
based elements. To determine seismic forces in the GLRS, CSA A23.3-14 simply requires
that "the inelastic displacement proﬁle of the SFRS shall be accounted for ..." [22]. Hence,
only the SFRS is modelled with nonlinear elements ; all other structural components are
modelled with elastic frame elements. NLTHAs are meant to be as realistic as possible ;
therefore, the SSI is modelled with a set of springs and dashpots according to the SS
method discussed in Section 5.4.2.
Nonlinear modelling of the SFRS
In SeismoStruct, the cores walls are modelled with C-shaped nonlinear ﬁbre-based ele-
ments. Thus, each section of the C-shaped walls has only one control node, which has
been proven to increase the stability of the model. The coupling beams are modelled with
elastic beams and nonlinear ﬂexural springs, as suggested by Naish et al. [44]. The initial
eﬀective stiﬀness of the coupling beams is calculated according to Son Vu et al. [59]. The
conceptual approach to modelling walls and coupling beams is shown in Fig. 5.8.
Figure 5.8 Nonlinear modelling approach of walls and coupling beams.
Material constitutive laws
All concrete in the building has a compressive strength of 30MPa. Thus, Young's mo-
dulus is assumed to be Ec = 25000MPa for all elements in linear analyses. In nonlinear
analyses. the concrete is deﬁned by the constant conﬁnement model proposed by Mander
et al. [38]. For reinforcing steel, the model based on the relationship proposed by Menegetto
et Pinto [41] is chosen. As implemented, this model also includes the isotropic hardening
rules proposed by Filippou et al. [28]. This model is suggested in the SeismoStruct User
Manual for reinforced concrete elements subjected to complex loading histories [56]. The
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parameters for the concrete are adjusted to represent a 30 MPa compressive strength and
a 1.81 MPa tensile strength. For reinforcing steel, the parameters are adjusted to represent
a 400 MPa yield strength and a strain hardening ratio of 0.005.
P-Delta eﬀects
Particular care should be taken when activating the P-Delta option in ﬁnite element soft-
ware when using the proposed method to determine the seismic demands in the GLRS.
Because the stiﬀness of the columns is greatly reduced, the negative terms in the geometric
matrix (which depends on the axial load and the length of the column) could be larger
than the actual terms in the stiﬀness matrix of the element. This means that an unwan-
ted negative term may appear in the global stiﬀness matrix, leading to local instability
and possible convergence problems. P-Delta options in which the structure is treated as
a simpliﬁed stick model, as in the non-iterative based on mass option in the ETABS soft-
ware [20], can be used without issue, as the stiﬀness of the walls ensures the stability of
the model.
5.5.6 Ground motion selection
Because every earthquake is diﬀerent, NLTHA requires the selection of multiple ground
motions to obtain a realistic response of the structure. This response may correspond to
the mean behaviour of all selected motions. In this project, each of the 12 cases (Table 5.4)
is analysed with 16 ground motions selected from the conditional spectrum (CS) method.
Globally, 6 diﬀerent sets of 16 ground motions are selected, as the 2 levels of cracked
underground structure are analysed with the same set of ground motions.
All selected motions need to be scaled to a deﬁned intensity level. In this project, the target
intensity level corresponds to an earthquake with a probability of exceedance of 2% in 50
years, which is the design intensity level deﬁned in NBCC 2015 [46]. For this intensity level,
the NBCC gives the values of the maximum acceleration of a structure of variable period
via uniform hazard spectrum (UHS). Thus, ground motions are selected such that the
maximum acceleration of the structure corresponds to the spectral acceleration prescribed
in NBCC 2015. However, selecting ground motions that are generally equal to the UHS for
all periods is not realistic because the UHS are deﬁned from many records and ensure the
same probability of exceedance for all periods. Baker [9] showed that using motions scaled
to the UHS is too conservative and thus proposed an approach based on the conditional
mean spectrum (CMS). Because NLTHAs are aimed at being as close as possible to reality,
the latter approach is preferred, as the selected ground motions are more representative
and consistent for a given intensity level [9].
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Conditional spectrum method
The CMS is the expected spectrum, consistent with the probabilistic seismic hazard ana-
lysis (PSHA), conditioned to reach a target spectral value at the period of interest T ∗ [9].
The conditional spectrum (CS) method is an extension of the CMS that considers the
variability of spectral amplitudes at periods other than T ∗. It ensures that spectral ac-
celerations of the selected motions, at high and low frequencies, are suﬃciently scattered
to obtain a representative envelope of the response. Recently, Baker et Lee [11] proposed
an eﬃcient CS method algorithm based on MATLAB [40]. This algorithm, with a few
adaptations to consider the Eastern North America region, is used in the current project.
An example of a set of selected motions is shown in Fig. 5.9.
In this project, the period of interest corresponds to the ﬁrst lateral period (T1) of the
cracked structure, including the ﬂexibility of the soil. Indeed, for concrete wall structures,
the demands in the GLRS depend on the interstorey drift, and this parameter is mainly
controlled by the ﬁrst vibration mode [24]. The range in which the variability of the selected
motions is conditioned to the CMS is approximately 0.15T1 to 2.0T1. Because the same set
of ground motions is used for the cracked two levels of underground structure, the period
of interest is taken as the mean of the ﬁrst lateral period of these two cases. These periods
and their target spectral values are presented in Table 5.4.
To apply the CS method, a mean representative event of the seismic hazard is needed. Be-
cause seismic hazard maps in Canada are computed by a PSHA, this event is determined
by a disaggregation of the seismic hazard in Montreal with the OpenQuake software [31].
This results in an event deﬁned by a magnitude M, a distance R and a variable (T ∗).
The last variable represents the number of standard deviations (σlnSa(T
∗)) between the
logarithm of the spectral response at T ∗ (lnSa(T ∗)) and the mean prediction of the res-
ponse for the couple M/R (µlnSa(M,R, T
∗)). To be consistent with the intensity level of
the NBCC 2015, the spectral ordinate at T ∗ of the CMS is forced to correspond to the
value of the UHS NBCC 2015 spectrum. Then, (T ∗) is back calculated in the process
according to the following equation :
(T ∗) = [lnSa(T ∗)− µlnSa(M,R, T ∗)] /σlnSa(T ∗) (5.4)
In the process described above, the prediction of the response corresponding to a speciﬁc
event is obtained using ground motion prediction equations (GMPEs). To be consistent,
the GMPEs used to develop the NBCC 2015 seismic hazard maps are used. These GMPEs
are implemented in the algorithm in the form of look-up tables that are based on Atkinson
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et Adams [8]. Shallow crustal earthquakes are the main type of events expected in Eastern
North America (ENA) [14]. Thus, only one set of GMPEs is needed. This set is divided
into a lower, central and upper GMPE that are used through a logic tree. This approach
is a simple and eﬃcient way to represented epistemic uncertainty [8].
The availability of strong ground motion records is very limited in ENA ; thus, the records
have been selected from the PEER NGA-West2 database [49]. Because the attenuation of
the ground motions in ENA is diﬀerent than in WNA at low periods, this approach may
be inadequate. However, if the spectral shape of the selected records well match the CMS
developed for ENA, the selected ground motions may be acceptable [14].
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Figure 5.9 Example of selected ground motions for soil C in the coupled walls
direction (T ∗ = 2.24 s).
Considering soil class
GMPEs look-up tables have been originally developed for a soil class B/C according to
NBCC 2015 classiﬁcation and then converted for a soil class C as described in Halchuk
et al. [32]. In this project, multiple soil classes are studied ; therefore, GMPEs need to be
converted accordingly. Based on the tables for a soil class C, values of the response at the
building location could be converted using the site modiﬁcation factors of NBCC 2015 art.
4.1.8.4 [46] that depend on the peak ground acceleration, the period and the soil class.
These factors are based on the GMPE proposed by Boore et Atkinson [15] which follows
a procedure developed by Choi et Stewart [18]. Indeed, target spectrum at the period of
interest is also modiﬁed to take account of the soil class with the same factors.
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5.5.7 Gravity load and damping
Contrary to linear analyses, nonlinear analyses are load path dependent. Indeed, the neu-
tral axis position in sections of ﬁbre-based elements depends on a combination of the
moment and the axial load. Thus, the speciﬁed mass needs to correspond to the expected
mass and not to the factored gravity loads. In this project, the gravity load in NLTHA is
taken as the seismic mass recommended in NBCC 2015 [46] plus a part of the live load as
recommended in PEER/ATC 72-1 [7]. The seismic mass is then computed as
1.0D + 0.25S + 0.4× 0.5L = 1.0Dead+ 0.25 Snow + 0.2 Live (5.5)
For NLTHA, part of the damping is inherent to the hysteretic behaviour of nonlinear
materials. Other sources of energy dissipation that are not explicitly modelled can be
included via viscous damping. However, there is no clear agreement on how to model
this viscous damping [56]. PEER/ATC 72-1 [7] compared diﬀerent methods, and Rayleigh
damping, proportional to the mass matrix and the tangent stiﬀness matrix, achieved the
best results for maintaining a given level of damping when the fundamental period of the
building lengthens. Thus, for NLTHA, Rayleigh damping proportional to the mass matrix
and the tangent stiﬀness matrix with a critical damping ratio of ξ = 2% is speciﬁed. The
constants are computed with the ﬁrst and last mode required to obtain 90% of the eﬀective
modal mass. For linear analyses, a constant damping ratio of 5% for all modes is speciﬁed.
5.6 Analyses results
In Figs. 5.10 to 5.12, the results for the uncracked section properties of the underground
structure are presented to compare the inﬂuences of the soil type. From left to right, the
results are presented for soil classes C to E. The upper and lower rows concern the cantile-
ver and the coupled wall direction, respectively. In each ﬁgure, all models are compared to
the reference curve (NLTHA) for one parameter. The interstorey drift is presented for the
two directions in Fig. 5.10. Two types of columns are then analysed. Corner and interior
columns present quite diﬀerent behaviours, as the latter extends in the underground sto-
reys and the former extends in the rigid foundation walls. The envelopes of the absolute
ﬂexural moment are presented for both types of columns. Fig. 5.11 presents the results
for a corner column (column F6 in Fig. 5.6), while Fig. 5.12 presents the results for an
interior column (column C5 in the cantilever wall direction and E3 in the coupled wall
direction in Fig. 5.6). Shear envelopes are not presented to limit the number of ﬁgures.
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However, the distribution of the shear is similar to that of the ﬂexural moment, and the
same observations would have been made.
The eﬀect of a severely cracked underground structure is analysed in Figs. 5.13 to 5.15.
These ﬁgures present the interstorey drift and ﬂexural moment in the corner column F6
and middle column C5 in the cantilever wall direction.
The model names and characteristics are described in Section 5.5. However, the GNS label
preceding the LPH label in the model names has been removed in the ﬁgure legends to
avoid having an oversized legend box.
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Figure 5.10 Lateral interstorey drift ratio, in percentage, with uncracked sec-
tion properties of the underground structure. [Colour online].
60 CHAPITRE 5. ARTICLE
5.6.1 Nonlinear time history analyses
In total, 192 NLTHAs were performed. The curve labelled NLTHA corresponds to the
mean response of the 16 ground motions selected for one case. A typical representation
of the variation of the results is represented by a shaded area that corresponds to ±1
standard deviation (σ). As discussed, NLTHA is the most rigorous analysis method used
in this project. The inelastic displacement proﬁle is directly considered, and the SSI is
modelled with a set of springs and dashpots according to the SS method, as discussed
in Section 5.4.2. Therefore, its results are used to evaluate the performance of the other
simpliﬁed methods, and the shaded area deﬁnes the target values.
NLTHA captures the inelastic behaviour of the SFRS that is generally concentrated at
the base of the walls over the height of the plastic hinge zone. As the seismic excitation
increases (from soil classes C to E), higher nonlinearity is observed, and the variation in
the results decreases. This is clear in all ﬁgures (Figs. 5.10 to 5.14) and can be explained
by the capacity design principle. If the wall severely yields for all ground motions, the
seismic force developed in the SFRS is somewhat limited and is the same for all seismic
input records.
5.6.2 Inﬂuence of soil class
For the interstorey drift (ﬁgs 5.10a,5.10b), as was expected, the ﬂexibility of the founda-
tions has almost no eﬀects for a stiﬀ soil, whereas it becomes more important as the soil
becomes softer. For soil class C, the SS, RO and FIX models give almost the same results.
The response is more strongly inﬂuenced by the stiﬀness in the plastic hinge zone, and the
linear plastic hinge (LPH) approximation leads to accurate results compared to NLTHA.
As the soil becomes softer, for soil class E, the SS and RO models tend to overestimate the
interstorey drift compared to NLTHA. Only the ﬁxed-based model (LPH_FIX) remains
in the target range for all cases, always being slightly lower than or crossing the NLTHA
curve. These curves show that reducing the stiﬀness of the walls in the plastic hinge zone
(LPH models) is the most important parameter in not underestimating the interstorey
drift. The LPH_RO and LPH_FIX curves are generally the best ﬁt for all cases compa-
red to NLTHA. The simpliﬁed method in CSA A23.3-14 (curve CSA) globally well deﬁnes
the shape of the interstorey drift proﬁle. However, it slightly underestimates the demands
for soil class C and largely overestimates it for soil class E. The relevance of the curve for
coupled walls introduced in the Explanatory Notes on CSA A23.3-14 and highlighted ﬁrst
by Beauchamp et al. [13] is clearly shown in Fig. 5.10b.
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Figure 5.11 Flexural moment, in kN·m, in column F6 with uncracked section
properties of the underground structure. [Colour online].
For the ﬂexural moment in the corner column (Figs. 5.11a and 5.11b), all models are
equivalent for the upper storeys. They are accurate compared to the NLTHA curve for
almost all cases, except for soil classes C and D in the coupled wall direction (Fig. 5.11b),
where the demands are a lower bound estimate. For the lower storeys, and particularly
at the base, greater variability is observed from one model to the next. For soil classes
C and D, the LPH_RO and LPH_SS models give an upper bound estimate, while the
GNS models give a lower bound estimate. LPH_FIX is also accurate for soil class C but
slightly underestimates the demands for soil class D and overestimates for soil class E.
This could be expected, as SSI has stronger eﬀects when the soil becomes softer. For soil
class E, all models expect LPH_FIX are upper bound estimates. For all cases, modelling
the foundation movements with a single rotational spring (RO) leads to higher demands
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at the base than when SSI is modelled with a complete set of springs and dashpots (SS).
LPH_SS is more accurate than NLTHA, while LPH_RO is an upper bound estimate.
For the ﬂexural moment in the interior column (Figs. 5.12a, 5.12b), greater dispersion is
observed in the upper storeys. For soil classes C and D, all models are a lower bound
estimate, with the GNS_RO and GNS_SS models being outside of the target range.
For soil class E, all models are rather an upper bound estimate, except for LPH_FIX,
which is still a lower bound. At the ground level, the same observations described above
for the corner column can be made. In the underground storeys, as could be expected,
the LPH approximation no longer has an eﬀect, as the reduction in the plastic hinge is
aboveground. The behaviour is more strongly inﬂuenced by the method for modelling
foundation movements. The SS models give the best results compared to NLTHA, while
the FIX model does not capture the behaviour of the underground column, particularly
on soft soil.
In contrast to the insterstorey drift, the ﬂexural moment in the columns is better estima-
ted with SS models in which foundation movements are considered by the more detailed
method. This is especially true for columns in the underground levels. However, using a
single rotational spring leads to pretty good results considering the simplicity of its imple-
mentation. The LPH_FIX model, which ignores foundation movements, is surprisingly a
good lower bound estimate, even for soil class E. However, ignoring foundation movements
leads to a poor estimate of demands in underground columns.
For the CSA method, the interstorey drift curves in Fig. 5.10 show an important initial
drift at the ground level. However, in regard to imposing this displacement proﬁle onto the
building, the method does not hint at how to consider the initial drift in the underground
storeys. Displacing the ground level to this drift value relative to the base is not realistic
because unreasonable forces and deformations occur in foundation walls. Thus, in this
paper, zero-displacement conditions have been imposed at the ground level, thereby igno-
ring the initial base drift. Because of this assumption, the CSA method tends to largely
overestimate the demands at the base as the soil becomes softer, as shown in Figs 5.11
and 5.12. It is also not capable of estimating the demands of columns in underground
storeys. However, regardless of the forces computed in the columns, they may not govern
the design over the plastic hinge zone of shear walls or coupled walls. CSA A23.3-14 [22]
indeed requires that columns and bearing walls have a curvature capacity greater than the
curvature demand associated with the inelastic rotational demand in the SFRS over the
plastic hinge zone.
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Figure 5.12 Flexural moment, in kN·m, in column C5 or E3 with uncracked
section properties of the underground structure. [Colour online].
5.6.3 Eﬀect of cracked underground structure
Even if the aboveground part of the shear walls is usually designed with uncracked section
properties of the underground structure, using cracked section properties may increase the
displacements and thus the demands in the GLRS. Hence, analyses have been conducted
with severely cracked section properties of the underground structure for all cases, as
shown in Table 5.4. The interstorey drift and the ﬂexural moment in corner column F6
and interior column C5 in the cantilever wall direction are shown in Figs 5.13, 5.14 and
5.15. Only these results are presented, as they well represent the eﬀects of a severely
cracked underground structure.
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Figure 5.13 Lateral interstorey drift ratio, in percentage, for the cantilever
wall direction with severely cracked section properties of the underground struc-
ture. [Colour online].
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Figure 5.14 Flexural moment, in kN·m, in column F6 for the cantilever wall
direction with severely cracked section properties of the underground structure.
[Colour online].
When the underground structure is severely cracked, for the interstorey drift (Fig. 5.13),
the ﬂexibility of the foundation has stronger eﬀects. Even for class C soil, there is a
diﬀerence in the results between the SS, RO and FIX models. In comparison with the
same results with an uncracked underground structure (Fig. 5.10a), all models tend to more
strongly overestimate the interstorey drift compared to NLTHA. This overestimation is
especially large for class E soil, except for the LPH_FIX model, which ignores foundation
movements. The peak at the ﬁrst level for class E soil is explained later in this section.
In Fig. 5.13, it is clear that the interstorey drift computed with NLTHA shows more
rotation at the base than with the uncracked underground structure (Fig. 5.10a). This
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Figure 5.15 Flexural moment, in kN·m, in column C5 for the cantilever wall
direction with severely cracked section properties of the underground structure.
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shows that the ﬂexural moment at the ground level in the corner column computed with
NLTHA (Figs. 5.14) increases by approximately 50% compared to the results with the
uncracked underground structure (Fig. 5.11a). This could be expected, as this column
extends in the rigid foundation walls. However, for the interior column (Figs. 5.12a and
5.15) the opposite behaviour is observed. As the relative stiﬀness of the column to the slab
increases when the underground structure is cracked, the forces developed in the column
decrease at the ground level but tend to increase in the underground storeys.
For the upper levels, the ﬂexural moments in columns F6 and C5 (Figs. 5.14 and 5.15)
are well represented with all models compared to NLTHA. However, at the ground level,
the behaviour shown by NLTHA is not well captured when the underground structure is
severely cracked. The LPH_RO and GNS_RO models always overestimate the demands
on the column, being worse as the soil becomes softer. LPH_SS, GNS_SS and CSA better
model the demands but still overestimate them for class E soil. Only the LPH_FIX model,
which ignores foundation movements, remains similar to NLTHA.
The large ampliﬁcation shown by the SS and RO models when the underground structure
is severely cracked (Figs. 5.14 and 5.15) can be explained through inspection of the modal
results in the response spectrum analysis. The forces in the columns at the grade level are
mainly controlled by the ﬁrst vibration mode, which is shown conceptually in Fig. 5.16.
This ﬁrst vibration mode shows an important displacement of the core compared to the
foundation walls at the ground level, and this eﬀect becomes worse as the soil becomes
softer. This means that the corner column has almost no initial rotation at its base and that
it suﬀers a large displacement between the ﬁrst and ground level, as shown in Fig. 5.16.
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This also explains the peak at the ﬁrst level in the interstorey drift curves in Fig. 5.13.
For the interior column C5, the gap at the ground level for the SS and RO methods could
partly be explained by the same reasoning. However, there is another cause of that gap. The
stiﬀness of the columns of the ground level are reduced by an important factor according
to the procedure proposed by Beauchamp et al. [13] ; however, the stiﬀness of the ground
level slab cannot be reduced by the same factor because its properties are used to deﬁne
the stiﬀness of the underground level diaphragms. This implies that the ground-level slab
restrains the columns more so than expected, leading to a higher moment demand at the
base of the columns. In NLTHA, the GLRS is not reduced ; therefore, a realistic relative
stiﬀness of the slab/column nodes is conserved.
Figure 5.16 Typical deformed shape of the ﬁrst vibration mode in response
spectrum analysis.
5.7 Conclusions
This paper presents a complete and simple method for computing seismic demands in
elements not part of the SFRS including foundation movements. Based on the method ﬁrst
proposed by Beauchamp et al. [13], this paper compares diﬀerent models for considering
foundation movements on linear soil media such as a simple rotational spring under each
core (RO) or a complete set of springs and dashpots (SS). A ﬁxed-base model including
underground storeys (LPH_FIX) is also compared. These models are evaluated for a
typical building by several NLTHAs in which SSI is modelled by a set of springs and
dashpots, and ground motions are selected by the conditional spectrum method. NLTHAs
are performed for soil classes ranging from stiﬀ to soft (C, D and E according to NBCC
2015), and the eﬀect of underground structure cracking is investigated by performing
analyses on an uncracked and severely cracked underground structure. Additionally, all
cases are used to assess the simpliﬁed method suggested in CSA A23.3-14. From the
analysis results, the following conclusions can be drawn :
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1. Using the linear plastic hinge approximation (LPH) is important in all proposed
methods to obtain conservative results.
2. Modelling foundation movements is important for soft soils. Overall, the SS models
give better results compared to NLTHA, but the RO models give a reasonable upper
bound estimate considering the simplicity of its implementation. The FIX model
may still be used, but it underestimates the demands. An ampliﬁcation factor may
be needed.
3. Using the cracked section properties of the underground structure leads to a larger
ﬂexural moment demand at the base of the columns that extends in foundation walls
and in underground columns. On the other hand, uncracked section properties of the
underground structure lead to a larger ﬂexural moment demand at the ground level
for columns that extend in the underground storeys.
4. Methods based on response spectrum analysis in which foundation movements are
modelled and in which the severely cracked section properties of the underground
structure are considered should be used with care. Important ampliﬁcations at the
base of ground-level columns may appear because of the relative movement of the
core inside the underground structure in the deformed shape of the ﬁrst vibration
mode.
5. The simpliﬁed method proposed in CSA A23.3-14 is quite cumbersome to implement.
It produces satisfactory results for a stiﬀ soil but largely overestimates the demands
for a soft soil.
Based on these results, the most eﬃcient method of computing demands in the GLRS is
to use the method proposed by Beauchamp et al. [13] on a model that includes the under-
ground storeys, in which the stiﬀness over the plastic hinge zone is reduced. Foundation
movements should be explicitly considered for soil class D and softer. Then, at least a
single rotational spring should be assigned under each core, or a complete set of springs
and dashpots can be speciﬁed. If a ﬁxed-base model is used, the forces calculated in the
columns of the ﬁrst storeys should be ampliﬁed. For the purpose of computing demands
in the GLRS, underground structure cracking should be considered, as it leads to greater
demands in certain components and is more realistic. When a building is analysed on a
very soft soil, as in class E soil in this paper, the behaviour of the GLRS is poorly cap-
tured by simpliﬁed linear methods. Hence, for class E soil, nonlinear analysis is required.
However, many other analyses on other buildings, in which parameters such as the height,
number of underground storeys and layout conﬁguration are varied, would be needed to
more eﬀectively assess the procedure proposed herein to consider foundation movements.
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CONCLUSION
Le dimensionnement parasismique des bâtiments a toujours été un déﬁ de taille pour les
ingénieurs, surtout quand il est question de considérer l'interaction de ceux-ci avec le sol,
c'est-à-dire l'interaction sol-structure (ISS). L'excitation sismique est eﬀectivement pon-
dérée pour tenir compte des conditions du site, mais le mouvement du sol lui-même est
rarement considéré. Ainsi, les eﬀorts qui doivent être totalement repris par le système de
reprise des charges sismiques (SRFS) sont généralement conservateurs, mais les déplace-
ments qui sont responsables des eﬀorts induits dans les éléments du système de reprise des
charges gravitaires (SRCG) peuvent être sous-estimés. Le dimensionnement du SRCG n'en
demeure pas moins important. En eﬀet, l'étude des dommages lors des plus récents évé-
nements majeurs a montré que la rupture des éléments du SRCG est l'une des principales
causes menant à l'eﬀondrement des bâtiments.
À la suite de récentes recherches, la norme CSA A23.3-14 exige que le proﬁl inélastique des
déplacements et le mouvement des fondations soient considérés pour le dimensionnement
des éléments du SRCG. Or, ces deux éléments sont complexes à mettre en oeuvre d'un
point de vue informatique et sont rarement considérés en pratique. Une méthode simpliﬁée
est donc proposée dans la norme, mais elle est fastidieuse à exécuter. Beauchamp et al. [13]
ont alors récemment proposé une alternative très prometteuse. Par contre, cette dernière
ne permet pas de considérer le mouvement des fondations telle que présentée.
Cette recherche présente une méthode simple et complète pour calculer les demandes
sismiques dans les éléments qui ne font pas partie du système de reprise des charges
sismiques en incluant le mouvement des fondations. Basée sur la méthode proposée par
Beauchamp et al. [13], cette étude compare diﬀérentes approches aﬁn de considérer le
mouvement des fondations sur un dépôt de sol linéaire, comme un simple ressort en rotation
sous chaque noyau (RO) ou un ensemble complet de ressorts et d'amortisseurs (SS). Un
modèle encastré sous la fondation (FIX) est aussi comparé. Ces approches sont évaluées
pour un bâtiment typique par plusieurs analyses temporelles non-linéaires (NLTHA) dans
lesquelles l'ISS est modélisée par un ensemble de ressorts et d'amortisseurs et les signaux
sont sélectionnés par la méthode du spectre conditionnel. Les analyses non-linéaires sont
faites pour un sol variant de rigide à meuble (C,D et E selon le CNBC 2015) et l'eﬀet de la
ﬁssuration des niveaux souterrains est analysé en réalisant les analyses pour une structure
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en sous-sol non-ﬁssurée et très ﬁssurée. De plus, tous ces cas sont utilisés pour valider
la méthode simpliﬁée suggérée dans la norme CSA A23.3-14. À partir des résultats des
analyses, les conclusions suivantes peuvent être tirées :
1. L'approximation  linear plastic hinge  (LPH) est importante dans toutes les mé-
thodes proposées aﬁn d'obtenir des résultats conservateurs.
2. La modélisation du mouvement des fondations est importante pour les sols plus
ﬂexibles. Globalement, les modèles SS donnent les meilleurs résultats en comparaison
des NLTHA, mais les modèles RO représentent une estimation raisonnable par la
borne supérieure considérant la simplicité de la mise en oeuvre.
3. L'utilisation des propriétés ﬁssurées de la structure en sous-sol mène à une demande
en moment supérieure à la base des colonnes qui se prolongent dans les murs de
fondation et dans les niveaux souterrains. D'un autre côté, les propriétés non-ﬁssurées
de la structure en sous-sol mènent à une demande en moment supérieure au niveau
du rez-de-chaussée des colonnes qui se prolongent dans les niveaux souterrains.
4. Les méthodes basées sur la superposition modale des réponses spectrales dans les-
quelles le mouvement des fondations est modélisé et les propriétés très ﬁssurées de
la structure en sous-sol sont considérées devraient être utilisées avec soin. D'impor-
tantes ampliﬁcations au niveau du rez-de-chaussée des colonnes peuvent apparaître
à cause du déplacement relatif du noyau à l'intérieur des niveaux souterrains dans
la déformée du premier mode de vibration.
5. La méthode simpliﬁée proposée dans la norme CSA A23.3-14 est fastidieuse à ap-
pliquer. Néanmoins, elle donne d'assez bons résultats pour un sol C, mais surestime
grandement pour un sol E.
Basée sur ces résultats, la manière la plus eﬃcace pour calculer les demandes sismiques
dans le SRCG est d'utiliser la méthode proposée par Beauchamp et al. [13] dans un modèle
qui inclut les niveaux souterrains, dans lequel la rigidité dans la zone de rotule plastique est
réduite. Le mouvement des fondations devrait être explicitement modélisé pour un sol de
classe D ou plus ﬂexible. Pour ce faire, un simple ressort en rotation devrait minimalement
être modélisé sous chaque noyau ou un ensemble complet de ressorts et d'amortisseurs
pourrait être spéciﬁé. Si un modèle encastré à la base est utilisé, les forces calculées dans
les colonnes des premiers niveaux devraient être ampliﬁées. Aﬁn de calculer les demandes
dans le SRCG, la ﬁssuration des niveaux souterrains devrait être considérée, puisque cela
mène à une demande supérieure dans certains éléments. Lorsqu'un bâtiment est analysé sur
un sol de classe E, le comportement est diﬃcilement représenté par des méthodes d'analyse
linéaires. De ce fait, pour un sol de classe E, une analyse non-linéaire est requise. Toutefois,
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plusieurs autres analyses sur d'autres bâtiments, dans lesquels les paramètres comme la
hauteur, le nombre d'étages en sous-sol et la conﬁguration en plan sont variés, seraient
nécessaires aﬁn d'apporter des validations supplémentaires à la procédure décrite ci-haut
pour considérer le mouvement des fondations.
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